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 Resumen 
 
 
En esta tesis doctoral titulada “Curvas Convergencia-Confinamiento en macizos rocosos no 
homogéneos con daño por voladura” se pretende, por un lado, desarrollar una metodología de 
estimación del daño inducido por voladura en macizos rocosos y, por otro, el posterior 
análisis, mediante la metodología de las curva Convergencia-Confinamiento, del 
comportamiento de excavaciones subterráneas realizadas en dicho tipo de macizos. 
 
 El desarrollo del modelo de estimación del daño inducido por voladura en el macizo 
rocoso se realiza mediante la teoría de voladura de Langefor además de emplear la hipótesis 
según la cual la máxima piedra, definida por medio de dicha teoría de daño, es un buen 
estimador de la zona dañada por voladura. 
 
En relación al análisis del comportamiento de una excavación realizada en un macizo 
dañado por voladura, ha sido necesario estudiar los fenómenos tenso-deformacionales 
asociados a la construcción de una excavación subterránea. La teoría incremental de la 
plasticidad se revela como el mecanismo más adecuado para formular y resolver 
adecuadamente dicho problema. El conocimiento de aspectos de decisiva influencia en el 
tratamiento de la plasticidad de macizos rocosos como, por ejemplo, los tipos de 
comportamiento post-rotura, estabilidad e inestabilidad material, asociatividad o no de la regla 
de flujo y criterios de rotura más comunes es también crucial a la hora de enfrentarse a dichos 
problemas. 
 
La obtención de la curva característica del terreno tiene sentido en el seno de una 
metodología de diseño, denominada método de las curvas Convergencia-Confinamiento, y 
por ello se presenta una descripción básica de esta metodología, fundamento mecánico, 
campo de aplicación y limitaciones de la misma en el caso de macizos rocosos no afectados 
por voladura. Mediante el método de los elementos finitos se obtiene la curva característica 
del terreno en macizos rocosos dañados por voladura. 
 
 Como aplicación de lo anterior se realiza un estudio del comportamiento de una serie 
de macizos rocosos de distintas calidades dañados por voladura. Se tiene en cuenta en dicho 
estudio la dureza de la roca constituyente del macizo además de la profundidad a la que se 
realiza la excavación. 
 
 Como conclusiones del trabajo se pone de manifiesto que el nivel de daño inducido en 
el macizo tiene una clara influencia tanto en los factores de seguridad como en los radios 
plásticos máximos desarrollados y en los desplazamientos máximos de la pared de la 
excavación. Además los rangos de valores de calidad del macizo y de dureza de la roca 
definidos para este estudio presentan una mayor influencia en los valores de radio plástico 
máximo y del desplazamiento máximo de la pared de la excavación que el propio nivel de 
daño inducido en el macizo. A partir de lo anterior se proponen unas ecuaciones para la 
estimación del radio plástico máximo y del desplazamiento máximo de la pared de la 
excavación, aplicables a cualquier nivel de daño, en función de la calidad del macizo y de la 
dureza de la roca para cada una de las profundidades analizadas. 
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Capítulo 1 
 
Introducción 
 
 
 
 
Pretende ser este primer capítulo de introducción de la tesis titulada “Curvas Convergencia-
Confinamiento en macizos rocosos no homogéneos con daño por voladura” una aproximación 
a los aspectos básicos relacionados con los problemas que se tratan de resolver además de con 
la justificación y objetivos que se persiguen con la misma. Al final de este capítulo se presenta 
la notación (simbología y abreviaturas) empleada en esta tesis. 
 
1.1.- Justificación 
 
Desde los tiempos de Plinio el Viejo (Gayo Plinio Segundo, Como, 23-79) la comprensión de 
los métodos relacionados con la extracción de minerales ha absorbido el interés de los 
hombres. Éste, en su obra “Historia Natural” (33.66-78), expone con gran profusión de 
detalles los métodos de la época empleados en la extracción del oro en la Península Ibérica.  
 
 Desde estos primeros tiempos en los que el conocimiento del comportamiento de los 
macizos rocosos en los que se realizaban excavaciones y, por tanto, el de las rocas que los 
componen, no dejaba de ser aproximado, el desarrollo de nuevas metodologías destinadas a la 
profundización de la comprensión del comportamiento de este tipo de materiales no ha cesado 
de avanzar. 
 
 En relación al comportamiento de excavaciones en macizos rocosos la metodología 
basada en la obtención de las curvas convergencia-confinamiento se presenta como un 
mecanismo capaz de predecir y modelar, de forma aproximada, la interacción entre el terreno 
y los sistemas de sostenimiento instalados. Es crucial para que se verifique la “bondad” de 
este método que tanto la caracterización del comportamiento del terreno como el del sistema 
de sostenimiento sean lo más aproximadas posibles a la realidad. 
 
 Numerosos estudios han puesto de manifiesto los distintos tipos de comportamiento de 
de los macizos rocosos. Se presentan en la figura 1.1, de forma esquemática, los distintos 
tipos de comportamiento observados en los macizos rocosos,. Se incluye también su 
clasificación atendiendo a la clasificación GSI (Geological Strength Index) y según indica en 
uno de sus últimos artículos Hoek y Brown [1997]. 
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Figura 1.1. Esquema de comportamiento de los macizos rocosos y su clasificación en función del GSI. 
 
 A la vista de la figura 1.1 se pueden considerar tres tipos de comportamiento. El 
primero de ellos, correspondiente a macizos con un GSI menor de 25 (macizos de calidad 
baja), es el denominado elasto-plástico perfecto (EPP). Este tipo de comportamiento se 
caracteriza por presentar, una vez que se alcanza la tensión de pico, una tensión constante a 
medida que aumenta la deformación experimentada por el material. El segundo de ellos, 
correspondiente a macizos cuyo GSI se encuentra entre 25 y 75 (macizos de calidad media), 
se denomina elasto-plástico con reblandecimiento (SS). La característica principal de este tipo 
de comportamiento reside en el incremento negativo de la tensión a medida que aumenta la 
deformación sufrida por el macizo hasta alcanzar un valor crítico a partir de la cual, dicha 
tensión permanece constante. Por último, el tercer tipo de comportamiento, correspondiente a 
macizos rocosos cuyo GSI es mayor de 75 (macizos de calidad alta), se denomina elasto-frágil 
(EB). Estos últimos se caracterizan, principalmente, por la discontinuidad producida una vez 
que se alcanza la tensión de pico. Esta discontinuidad hace disminuir la tensión hasta alcanzar 
la denominada tensión de residual. Una vez producido este salto la tensión permanece 
constante a medida que aumenta la deformación en el macizo. 
 
 Respecto a los de tipo elasto-plástico perfecto y los de tipo elasto-frágil existen 
soluciones analíticas que permiten la modelización de su comportamiento de manera sencilla. 
Los de tipo elasto-plástico con reblandecimiento presentan un comportamiento más 
complicado de modelar que los anteriores por lo que ha sido necesario el desarrollo de 
métodos de tipo numérico para tratar de reproducir su comportamiento. En relación a este 
último caso los trabajos de Alonso [2001] y Rodríguez-Dono [2011] han supuesto un avance 
en el nivel de comprensión de la respuesta del terreno y, por tanto, en la obtención de las 
curvas características del terreno. 
 
1.2.- Objetivos 
 
A partir de lo expuesto en el apartado anterior podemos definir los dos objetivos principales 
de esta tesis, relacionados ambos con el problema que se trata de resolver. 
 
 El primer objetivo está relacionado con el impacto en la estabilidad del empleo de 
explosivos en la construcción de túneles o galerías subterráneas en los macizos rocosos. El 
procedimiento de excavación mediante el empleo de explosivos tiene una determinada 
influencia en el deterioro de los materiales del macizo rocoso que rodea la excavación. Esta 
influencia, habitualmente denominada daño, se refleja en la variación de las propiedades 
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elasto-plásticas del material. Además de la propia cuantificación del nivel de daño ya 
abordada por Hoek et al [2002], la extensión del material afectado por dicho deterioro es 
objeto de estudio detallado en este trabajo pues obviamente marca la respuesta geomecánica 
de la excavación.  
 
Se han propuesto hasta la fecha algunos modelos para la determinación tanto del daño 
como de la extensión del mismo, aunque se considera que eran bastante complejos ya que 
dependían de un elevado número de parámetros, algunos de los cuales resultan a nivel 
práctico muy difíciles de cuantificar. No obstante hay que pensar que al trabajar con 
materiales naturales muy complejos como los macizos rocosos tanto los modelos existentes 
como el que se propondrá en ese trabajo no dejarán de ser aproximaciones convenientes para 
estudiar la respuesta de las excavaciones pero nunca de gran exactitud.  
 
Al objeto de contribuir a estimar de manera razonablemente sencilla pero 
suficientemente aproximada la extensión del daño uno de los objetivos de esta tesis será la 
obtención de un modelo para la estimación del daño inducido por voladuras en excavaciones 
subterráneas en los macizos rocosos. Este modelo presentará la característica de ser lo 
suficientemente sencillo como para ser empleado sin tener que emplear un elevado número de 
parámetros aunque con la suficiente base científica como para proporcionar resultados lo 
suficientemente aproximados a las observaciones experimentales. 
 
El segundo objetivo está relacionado directamente con el comportamiento de los 
macizos rocosos. Una vez estudiado el efecto del empleo de explosivos en la construcción de 
galerías subterráneas en los macizos rocosos será necesario tratar de obtener los modelos de 
comportamiento de dichos macizos con el fin de obtener la influencia de estos procedimientos 
de construcción de galerías y túneles en las curvas características del terreno. Una vez que 
obtengamos estos modelos, y empleando el método convergencia-confinamiento, podremos 
determinar la influencia del daño inducido en los macizos en los sistemas de sostenimiento 
que se instalen en la excavación. 
 
1.3.- Contenidos 
 
Como se ha expuesto en el apartado anterior los objetivos principales de esta tesis son, por un 
lado, el desarrollo de un modelo de predicción del daño inducido por voladura en macizos 
rocosos y, por otro, la obtención de la curva característica del terreno y posterior análisis del 
sostenimiento en una excavación realizada en un macizo dañado por voladura. 
 
 Para la consecución razonada de estos objetivos la tesis se divide, obviando este 
primer capítulo de introducción, en siete capítulos. 
 
 Para empezar, en el capítulo dos, se presentan, por un lado, los aspectos básicos 
relacionados con la caracterización de los macizos rocosos y, por otro, los relacionados con el 
análisis y comportamiento de las rocas propiamente dichas haciendo hincapié en el 
comportamiento de las rocas sometidas a ensayos de compresión. Se introduce también la 
relación entre el macizo rocoso y la roca. 
 
 En el tercer capítulo se presenta la teoría incremental de la plasticidad además de 
presentar los criterios de rotura más habituales como herramienta básica para el análisis de los 
problemas de tipo elasto-plástico con los que nos vamos a enfrentar en el desarrollo de esta 
tesis doctoral. 
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 El cuarto capítulo presenta un resumen sobre la modelización numérica en problemas 
de mecánica de rocas ya que para la resolución del problema de la obtención de la curva 
característica del terreno en un macizo dañado por voladura se emplearán métodos numéricos. 
Concretamente los algoritmos desarrollados para la resolución de dichos problemas se 
implementan en OCTAVE y, con el fin de comparar algunos de los resultados obtenidos se 
empleará el código TAHOE [2003]. OCTAVE es un lenguaje de programación empleado 
principalmente para la resolución de problemas numéricos mientras que TAHOE [2003] es un 
código que permite el análisis de problemas de elasto-plasticidad mediante el método de los 
elementos finitos, principalmente. 
 
 En el quinto capítulo se desarrolla el método de convergencia confinamiento, 
incluyéndose cada una de los componentes del método, a saber, la curva característica del 
terreno, el perfil de deformación longitudinal y la curva característica del sistema de 
sostenimiento. Se hace especial énfasis en los aspectos relacionados con la curva 
característica del terreno ya que posteriormente se emplearán para el desarrollo de la curva 
característica del terreno en macizos dañados por voladura. 
 
 El capítulo seis pretende ser una presentación de los modelos de estimación del daño 
en macizos rocosos provocado por el empleo de explosivos en la construcción de túneles que 
nos sirva como base para el desarrollo de uno de los objetivos de esta tesis, a saber, la 
obtención de un nuevo modelo de estimación del daño. Este modelo se presenta al final de 
este sexto capítulo. 
 
 En el capítulo siete se desarrolla el segundo de los objetivos principales de esta tesis. 
Concretamente se presenta la metodología para la obtención de la curva característica del 
terreno para un macizo dañado por voladura y se analiza la influencia del daño en los 
resultados obtenidos mediante un ejemplo de aplicación del método. 
 
 En el capítulo octavo se aplican los métodos desarrollados en los capítulos 6 y 7 de la 
tesis al estudio de excavaciones subterráneas realizadas en una serie de macizos rocosos, 
afectados por tres niveles de daño por voladura, de distintas calidades y compuestos por rocas 
de distintas durezas. Además, para completar el análisis realizado en este capítulo, se estudia 
el comportamiento de dos excavaciones, una realizada a 500 m y a 1000 m la otra. 
 
 Como finalización de la tesis se presenta un capítulo con las conclusiones principales 
obtenidas así como las posibles líneas de trabajo que pueden derivarse de esta tesis y la 
bibliografía empleada para la realización de la misma. 
 
1.4.- !otación y abreviaturas 
 
Con el fin de aclarar la simbología empleada en esta tesis se presenta a continuación la 
notación empleada organizada por capítulos: 
 
Capítulo 2: 
σ1, σ2, σ3:   tensiones principales mayor, intermedia y menor; 
ε1, ε2, ε3:   deformaciones principales mayor, intermedia y menor; 
ε1
p
, ε2
 p
, ε3
 p: componentes plásticas de las deformaciones principales mayor, 
intermedia y menor; 
εv:    deformación volumétrica; 
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εv
p:    componente plástica de la deformación volumétrica; 
σ1
cc
, σ1
ci
, σ1
cs
, σ1
cd:  tensión principal mayor de finalización de tramo de cierre de fisuras, de 
finalización de tramo elástico de la curva de σ1 frente a ε3, de inicio de 
etapa de propagación inestable de fisuras y de máximo de deformación 
volumétrica, respectivamente; 
σ1
pico
, σ1
residual:  tensión principal mayor de pico y residual; 
RMR:    sistema de clasificación de macizos rocosos de Bieniawski; 
Q:    sistema de clasificación de macizos rocosos de Barton; 
F, Q:    función de fluencia y potencial plástico; 
m, si :    parámetros de función de fluencia de tipo Hoek-Brown; 
σci, σc:    resistencia a compresión simple de la roca intacta y del material; 
σt:    resistencia a tracción del material; 
GSI:    índice de calidad de los macizos; 
mms, sms, mr y sr:  parámetros de Hoek-Brown del macizo sano (ms) y de la roca intacta 
(r); 
E, υ, G:   módulo de Young, coeficiente de Poisson y módulo de cortante; 
Em, Er:   módulo de Young del macizo rocoso y de la roca; 
Kp, K:    coeficiente pasivo de tierras y parámetro de dilatancia; 
qu, qu‘:   resistencia a compresión del macizo correspondiente a pico y residual; 
η:    parámetro de reblandecimiento; 
η*:    parámetro de reblandecimiento de entrada en régimen residual; 
ψ:    ángulo de dilatancia; 
ϕ:    ángulo de fricción; 
 
Capítulo 3: 
σij,j :  derivada respecto j de la componente ij del tensor de tensiones de 
Cauchy; 
σij :    componente ij del tensor de tensiones de Cauchy; 
εij :    componente ij del tensor de deformaciones; 
nj :  componente j del vector normal a superficie del problema del sólido en 
equilibrio; 
ui,j :  derivada respecto de j de la componente i del vector de desplazamiento 
u; 
ui :    componente i del vector de desplazamiento u; 
ijσ& :  incremento pseudo-temporal de la componente ij del tensor de 
tensiones; 
e
klε& :  incremento pseudo-temporal de la componente ij del tensor de 
deformaciones elásticas; 
C
e
ijkl:    componente ijkl del tensor elástico del material; 
λ:    multiplicador plástico; 
H  Ht:    módulo plástico y módulo de endurecimiento/reblandecimiento; 
λ, µ:    parámetros de Lamé; 
K:    módulo de carga; 
C:    cohesión; 
I1, J2:    primer y segundo invariante de tensiones; 
si:    componente i del tensor de tensiones desviadoras; 
qϕ, kϕ:    parámetros del modelos de función de fluencia de tipo Drucker-Prager; 
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Capítulo 4: 
ρ:    densidad del material; 
A:    sección del material; 
Vad:    campo de desplazamientos admisibles; 
Vh:    aproximación finita del campo de desplazamientos admisibles Vad; 
φi:    base del campo Vh; 
K, M:    matrices de rigidez y masa; 
f, F:    vectores de fuerzas distribuidas y aplicadas, respectivamente; 
θ:    parámetro del esquema de discretización Runge-Kutta (0≤ θ≤ 1); 
λ:    parámetro del problema para discretización temporal explícito; 
t:    parámetro pseudo-temporal; 
∆t:    incremento de tiempo; 
c:  velocidad de propagación de ondas de tipo P (ondas de trasmisión de 
desplazamientos axiales); 
α1, α2:    variables de la función de fluencia de tipo Drucker-Prager de Tahoe; 
K’, H’:  módulos de endurecimiento cinemático e isentrópico del modelo 
Drucker-Prager de Tahoe; 
β,α :    parámetros de la función de fluencia de tipo Drucker-Prager de Tahoe; 
b:    parámetros del potencial plástico de tipo Drucker-Prager de Tahoe; 
 
Capítulo 5: 
σr, σθ:  tensiones radial y circunferencial de una excavación circular 
(axisimétrica); 
σ
0:    tensión campo hidrostática; 
a:    radio de la excavación; 
pi:    presión interna o de sostenimiento; 
Rp:    radio de plastificación; 
ur:    desplazamiento radial de la pared de una excavación circular; 
τ:    parámetro pseudo-temporal de avance de frente de excavación; 
GRC:    curva características del terreno; 
LDP:    perfil de deformación longitudinal; 
SCC:    curva característica del sistema de sostenimiento; 
CCM:    método de convergencia confinamiento; 
F.S.ten, F.S.des:  factores de seguridad del sistema de sostenimiento expresados en 
tensiones y en desplazamientos, respectivamente; 
ρ:    radio del problema autosimilar; 
k:    rigidez del sistema de sostenimiento; 
X:    distancia al frente de la excavación; 
 
Capítulo 6: 
R
ext
, R
c:  radios exterior y de contacto entre material sano y dañado por voladura 
del macizo; 
BID:    daño inducido por voladura; 
ppv:    velocidad de vibración de pico de partícula; 
Q:    carga del explosivo; 
Ds:  distancia desde el explosivo al punto de medida del campo de 
vibración; 
K, α, β:   parámetros del modelo de ppv de Holmberg y Persson; 
l, x:    concentración y longitud de la carga (Q=l x); 
R’c:    BID menos el radio del barreno; 
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ph:  estimador de la presión de los gases desde el estado inicial hasta el 
estado final durante la expansión dentro del barreno; 
ρ:    densidad del explosivo; 
D:    velocidad de detonación del explosivo; 
γ
1:    factor de expansión isentrópico de los gases; 
k, β:  parámetros del modelo de Olsson y Bergqvist [1996]  para la 
estimación del daño; 
ϕ:    diámetro del barreno; 
KIC:    rugosidad de la fractura en modelo Ouchterlony [1997]; 
c:    velocidad de propagación del sonido en la roca; 
γ:    factor de expansión de los gases en el estado Chapman-Jouguet; 
e:    calor de reacción del explosivo; 
P, v, α(v), n, R,, T:  presión, volumen, co-volumen, número de moles, constante universal 
de los gases y temperatura absoluta para el modelo de estimación de ph 
de Cook [1947]; 
vr, vR:  velocidad de los gases en las paredes del taladro y velocidad de 
propagación del frente de onda de los gases; 
r, R:    radio del taladro y distancia al frente de onda; 
PeAHFO, RBS:  presión del nitrato de amonio/fuel oil (ANFO) y resitencia relativa del 
explosivo respecto a ANFO; 
V:    recubrimiento que tiene que romper el explosivo; 
1.2c0:    constante de la roca a partir de teoría de Langefors; 
lf:    concentración de carga (teoría Langefors); 
γF:  factor de expansión isentrópico desde el estado inicial hasta el estado 
final F; 
 
Capítulo 7: 
Ωext, Ωint, Γ:  dominio del macizo sano, dominio del macizo dañado por voladura y 
frontera interior (pared de la excavación); 
pi
k:    tensión de sostenimiento en el paso de descarga k; 
{rj}j=0,H:   mallado de radio para solución del problema del macizo no homogéneo; 
∆
k+1,m
u:  campo de desplazamientos en la iteración de Newton m para el paso de 
descarga k; 
α:    parámetro para obtención de inicio de plastificación (Sloan); 
T, ∆T:    longitud total de sub-stepping y longitud de cada paso de sub-stepping; 
σ
(
:    tensión obtenida mediante sub-stepping; 
ETr, R:   error de truncamiento y de sub-paso; 
TOL:    error máximo permitido para el sub-paso; 
TOLimp:   error máximo permitido para el cálculo mediante métodos emplícitos; 
q:    criterio de rechazo para el sub-paso en función del error R; 
Kψ:    coeficiente de dilatancia; 
D:    nivel de daño inducido en el macizo por voladura (0,.. 1); 
mi:   parámetro para clasificar el macizo rocoso (acompaña a σci);  
Rp
max:  radio plástico máximo desarrollado (para descarga completa pi =0); 
ur
max: desplazamiento radial máximo de la pared de la excavación (para 
descarga completa pi =0); 
F.S.ten:  factor de seguridad del sistema de sostenimiento en tensiones; 
F.S.des:  factor de seguridad del sistema de sostenimiento en desplazamientos. 
 
 
                                                        Capítulo 1 - Introducción 
Página 12 
Capítulo 8: 
De: dimensión equivalente igual al diámetro de la excavación divida entre el 
ESR; 
ESR: ratio de excavaciones subterráneas (Excavation Support Ratio); 
H:  profundidad de la excavación; 
Tmax:  carga máxima de bulones; 
Qor:  parámetro de bulonado; 
σcg:  parámetro de cuadros metálicos; 
ts:  espesor de la gunita; 
Sb:  espaciado entre bulones; 
Ξ: variable genérica para ajuste de valores del radio plástico máximo y 
desplazamiento radial máximo; 
ξ, χ:  parámetros para ajuste de variable genérica Ξ; 
k1
ξ, k2
ξ : parámetros de ajuste mediante ecuación de tipo potencial de la variable 
ξ (puede referirse tanto al Rp
max como a ur
max); 
k1
 χ, k2
 χ, k3
χ: parámetros de ajuste mediante ecuación de tipo polinómico de segundo 
grado de la variable χ (puede referirse tanto al Rp
max como a ur
max); 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Capítulo 2 
 
Comportamiento de macizos rocosos y rocas 
 
 
 
 
Dado que en esta tesis se va a tratar de analizar el comportamiento de macizos rocosos, por un 
lado, y de las rocas en sí, por otro, será necesario introducir, de forma somera, las 
características básicas tanto de los macizos como de las rocas, así como la relación entre 
ambas. Este será el objeto perseguido en este capítulo. Para ello, partiendo de una 
introducción general de las características del comportamiento de las rocas, se presentará la 
interacción entre el macizo rocoso y la roca que lo compone para, a continuación, poner de 
manifiesto la naturaleza discontinua del macizo. Una vez hecho esto se presentará la 
caracterización en campo de los macizos rocosos como punto de partida para el análisis de su 
comportamiento. 
 
2.1.- Generalidades 
 
En contraposición a los materiales empleados habitualmente en la industria (materiales de tipo 
metálico) las rocas presentan una gran sensibilidad en su comportamiento a la tensión de 
confinamiento a la que están sometidos, de tal manera que los resultados obtenidos en ensayos 
de compresión difieren en gran medida respecto de los obtenidos en ensayos de tracción. Esta 
característica es también compartida por suelos y hormigones. 
 
 Entre estos últimos materiales, es decir, suelos y hormigones, y las rocas existen 
ciertas similitudes en el comportamiento puestos de manifiesto en los ensayos de compresión 
triaxial. Tanto los hormigones como las rocas presentan un comportamiento elasto-plástico 
con reblandecimiento. Este comportamiento se caracteriza por una pérdida gradual, a medida 
que se aumenta la deformación impuesta en la probeta, de la resistencia del material una vez 
que se ha alcanzado la tensión de pico. Este comportamiento, además de ser intrínseco del 
material, puede verse influenciado por factores como las dimensiones de la probeta ensayada 
e, incluso, la rigidez de la máquina empleada para realizar el ensayo. 
 
 El conocimiento del comportamiento de la roca será crucial a la hora de caracterizar el 
comportamiento presentado por un macizo rocoso ya que, éste es la forma en la que las rocas 
se presentan en el medio natural. Además, los macizos rocosos presentan ciertas 
características que los diferencian de las propias rocas que los componen ya que éstos 
presentan heterogeneidades (grietas, fisuras,…) que no están presentes en las rocas ensayadas 
en el laboratorio, al menos, de la misma forma. Así pues un macizo rocoso está compuesto 
por una roca y además planos de estratificación, fallas, juntas, pliegues y otros caracteres 
estructurales. 
 
 Estas discontinuidades presentes en los macizos rocosos son inherentes a los mismos, 
esto es, existen pocos macizos rocosos que no presenten discontinuidades (Martin [1995]). 
Estas discontinuidades provienen de, principalmente, procesos de rotura sufridos a lo largo de 
la historia del macizo. La caracterización de estas discontinuidades es posible mediante 
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métodos de matemáticos/ingenieriles pero, la interacción existente entre la roca constituyente 
del macizo y las discontinuidades no es trivial. 
 
 El análisis del comportamiento del macizo rocoso se debe realizar teniendo presente la 
doble naturaleza continua-discontinua del mismo. En función de los niveles de discontinuidad 
presentes en el macizo será posible determinar la eficacia de los métodos continuos a la hora 
de afrontar el análisis de dichos macizos. 
 
2.2.- Propiedades mecánicas de las rocas 
 
2.2.1.- Clasificación geológica de las rocas 
 
Se entiende por roca al agregado formado por un solo o varios minerales que constituyen la 
litosfera. Estos se pueden presentar cementados, aglomerados o de cualquier otra forma de tal 
manera que el material presente una cierta resistencia. El proceso general de formación de las 
rocas se expone a continuación. 
 
Originariamente se formó una corteza sólida con los materiales procedentes de zonas 
más profundas de la Tierra. Estos materiales, que consistían en una masa fluida en la que 
coexistían fases sólidas, líquidas y gaseosas, se denominan magmas. Cuando los magmas 
ascienden a zonas superiores se solidifican. Esta solidificación puede producirse bien en 
superficie o bien a una determinada profundidad. En caso de producirse en superficie la 
solidificación tiene lugar de manera brusca por lo que no se forman cristales grandes y la roca, 
ocasionalmente, puede quedar vitrificada. De esta forma se originan las rocas volcánicas o 
efusivas como los basaltos. Cuando la solidificación se produce a profundidad, los cristales se 
pueden desarrollar ya que el enfriamiento es lento; así se forman las rocas intrusivas o 
plutónicas, como los granitos. El conjunto de rocas volcánicas e intrusivas constituye las 
rocas ígneas. Una vez que las rocas quedan expuestas a la erosión sus componentes son 
alterados y transportados en disolución o en suspensión por las aguas superficiales hasta el 
mar o los lagos, donde sedimentan. Los materiales depositados en los fondos marinos o 
lacustres van compactando bajo el efecto de nuevos sedimentos. Este proceso da lugar a las 
rocas sedimentarias, dentro de las cuales se pueden distinguir básicamente dos tipos: rocas 
detríticas, formadas por partículas de otras rocas como areniscas o lutitas (roca arcillosa), y 
las de origen biológico como las carbonatadas y las salinas que son productos de la acción de 
seres vivos. En ciertas zonas la acumulación de los sedimentos produce un hundimiento del 
fondo marino. Este hundimiento provoca un aumento de la presión y temperatura a la que 
están sometidos dichos sedimentos. Como consecuencia, los minerales, que en superficie 
están en equilibrio pasan a ser inestables a medida que van ganando profundidad (aumento de 
presión y temperatura), produciéndose recristalizaciones. Este proceso origina las rocas 
metamórficas, que se caracterizan por la orientación de los minerales, que les da con 
frecuencia un aspecto foliado o esquistoso. Las rocas magmáticas pueden también verse 
sometidas a un proceso similar. Las rocas más comunes dentro de este grupo son los esquistos 
y los gneises. 
 
 A partir del proceso de formación expuesto en el párrafo anterior podemos clasificar 
las rocas, en función de su origen, en tres grupos: ígneas, sedimentarias y metamórficas. 
Goodman [1980] propone una clasificación alternativa basada en el comportamiento 
mecánico de las rocas. Según éste las rocas se pueden clasificar en cuatro grupos: rocas 
cristalinas (granito, basalto, gneiss…), rocas clásticas (areniscas), rocas de grano muy fino 
(argilitas, limolitas, margas…) y rocas orgánicas (lignito, hulla, antracita…). 
    Capítulo 2 – Comportamiento de macizos rocosos y rocas 
Página 15 
Las rocas cristalinas consisten en cristales imbricados de silicatos, carbonatos, sulfatos 
u otras sales. Los cristales están generalmente separados por microfisuras, las cuales se 
pueden encontrar también dentro de ellos mismos. En algunos casos, como, por ejemplo, en 
los sulfatos y en la sal común, a las microfisuras, que dan a la roca un carácter frágil, hay que 
añadir las dislocaciones de los cristales que originan un comportamiento visco-plástico a 
presiones de confinamiento bajas. 
 
Las rocas clásticas consisten en granos o conjuntos minerales de otras rocas unidos 
mediante un cemento. Sus propiedades mecánicas dependen fundamentalmente de las 
características de dicho cemento. Si éste es resistente y une rígidamente los granos, la roca 
también lo es y se comporta de manera frágil. Por el contrario, si el cemento es poco resistente 
la roca es friable. 
 
En las rocas de grano fino los componentes fundamentales son el limo y la arcilla. 
Estas partículas se encuentran más o menos cementadas según el proceso geológico, 
principalmente de compactación, que hayan sufrido. En las rocas sedimentarias las 
propiedades mecánicas están también relacionadas con la porosidad y con el tamaño de grano. 
 
Las principales rocas orgánicas son los carbones. Las antracitas y las hullas son, en 
general, relativamente resistentes pero suelen tener fisuras. Los lignitos son carbones menos 
resistentes que los anteriores. 
 
2.2.2.- Características básicas de las rocas 
 
La caracterización de las rocas, como no puede ser de otra manera, debe realizarse por medio 
del análisis de una serie de propiedades básicas. Estas son, principalmente, la densidad, la 
humedad, la porosidad, el grado de saturación y la velocidad de propagación de ondas de tipo 
ultrasónico. 
 
 Respecto a la densidad cabe distinguir entre la densidad natural, o húmeda, y la 
densidad seca. La primera, esto es, densidad natural, es la relación entre la masa de una 
muestra en estado natural, es decir, con un cierto grado de humedad, y el volumen que ocupa. 
En el caso de que la roca se haya secado previamente a una temperatura de 110ºC, su 
densidad se denominará seca. El volumen natural de una muestra será la suma del volumen 
las partículas sólidas más el de los poros por lo que para determinar el volumen de las 
partículas y, por tanto determinar la densidad de las mismas, es necesario moler una 
determinada masa y medir el volumen ocupado por las partículas. El volumen de dichas 
partículas se mide mediante un picnómetro. El rango de valores de la densidad de los 
minerales más corrientes varía entre los 5180 kg/m
3
 correspondientes a la Magnetita y los 
2570 kg/m
3
 de la Ortosa. 
 
 La humedad de una muestra se define entre la masa de agua contenida en la roca que 
se evapora a 110ºC y la masa de la muestra seca. Esta relación se expresa en porcentaje. 
 
 La porosidad de una roca se define como el volumen de poros en relación con el 
volumen total de la misma. Como en el caso de la humedad, la porosidad se expresa en tanto 
por ciento, en este caso del volumen total de la muestra. En función del tipo de roca estos 
poros pueden distinguirse a simple vista, como en el caso de las areniscas, o mediante la 
utilización de microscopios, como en el caso de los granitos. En este último caso suele 
presentarse una red de microfisuras que produce una porosidad del orden del 1%. 
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 El grado de saturación de la roca está íntimamente ligado a la existencia de poros en la 
roca ya que éste se define como el porcentaje de poros ocupado por agua. En el caso de que la 
muestra esté seca será iguala a cero mientras que cuando esté saturada será igual a 100. 
 
 Por último, la velocidad de propagación de ondas ultrasónicas permite obtener 
información sobre la porosidad y nivel de microfracturación de la roca. Además puede dar 
información de la alteración de la matriz rocosa policristalina. Las ondas pueden ser de tipo P 
(de compresión) o de tipo S (de cizalladura). Haciendo la hipótesis de que la fase sólida de la 
roca se encuentra en estado elástico, la velocidad de propagación de tipo P es función de los 
parámetros elásticos del material (módulo de Young y coeficiente de Poisson) y de la 
densidad del mismo e independiente de la magnitud de la fuerza que ha producido la 
perturbación y de la duración de la misma. A partir de la velocidad de propagación de onda se 
puede definir el índice de continuidad como la relación entre la velocidad de propagación de 
tipo P teórica, que puede encontrarse en las tablas de caracterización de materiales, y la 
velocidad real. Cuanto mayor es el nivel de fracturación de una roca menor será su índice de 
continuidad ya que la velocidad de propagación de las ondas P disminuye respecto a la 
velocidad de propagación en un material sin fracturación. 
 
2.2.3.- Rotura frágil de las rocas 
 
Las microgrietas, poros e inclusiones de una roca pueden, en un campo tensional, provocar la 
aparición de nuevas grietas. Si éstas alcanzan la superficie de la probeta, o si crecen de modo 
notable al interactuar unas con otras, se puede producir la rotura de la muestra. 
 
El estudio de la rotura a tracción de un sólido frágil es relativamente simple: la 
microgrieta más larga y más favorablemente orientada (perpendicularmente a la dirección de 
la tracción) se propaga inestablemente cuando las tensiones de tracción en sus extremos 
exceden la resistencia de la roca.  
 
En el caso de compresión, el mecanismo de rotura frágil es más complejo. En este 
caso la influencia de la tensión de confinamiento, además de la misma de compresión es 
determinante, de tal manera que en el caso de que el confinamiento sea nulo se generarán 
grietas en la misma dirección que la tensión de compresión, en el caso de valores intermedios 
las grietas presentarán una dirección inclinada un determinado ángulo respecto a la dirección 
de la tensión de compresión y, en el caso de tensiones de confinamiento elevadas el 
crecimiento de grietas es todavía más complicado. 
 
 Griffith [1921] desarrolló una teoría para el estudio de la rotura frágil de vidrios 
sometidos a tracción que, de alguna forma, puede aproximarse al comportamiento puesto de 
manifiesto por las rocas. Posteriormente el mismo autor trató de extender su teoría a 
materiales frágiles sometidos a compresión. En ambos casos los resultados obtenidos por 
Griffith, aunque aproximados, no pueden considerarse definitivos ya que, por ejemplo en el 
caso de materiales frágiles sometidos a compresión no se incluye la influencia de la fricción 
entre los labios de las microfisuras. McClintock y Walsh [1962] modificaron la teoría de 
Griffith para tener en cuenta dicho fenómeno y obtuvieron, para la situación extrema en que 
todas las microfisuras están cerradas, un criterio de rotura similar al de Coulomb. 
 
 La rotura de las rocas a compresión es un proceso progresivo que lleva consigo la 
formación, propagación y coalescencia de microgrietas. Esto provoca que el comportamiento 
macroscópico observado no sea lineal. Una microgrieta es una abertura en la roca que tiene 
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una o dos dimensiones mayores que la tercera y que, en cuanto a su naturaleza, puede ser un 
borde de grano o una grieta intergranular, intragranular o transgranular. Existen, no obstante, 
múltiples microestructuras en las rocas que no son microgrietas, como poros, huecos o planos 
mineralógicos débiles (clivage). Todos estos defectos son concentradores de tensión cuando la 
roca está sometida a cierta carga (Fang [2001]). 
 
Se produce la formación de nuevas microgrietas cuando se aplica carga sobre granos 
soldados de propiedades elásticas diferentes, ya que la deformación del más blando dará lugar 
a esfuerzos sobre el más duro pudiéndose generar grietas de tracción. También se forman 
microgrietas al concentrarse la carga en puntos de ángulo agudo del borde de microporos o 
microgrietas preexistentes. Por último, planos de debilidad cristalográfica adecuadamente 
orientados se pueden separar o deslizar fácilmente al aplicar carga (Kranz [1983]). 
 
El inicio de la propagación de las microgrietas hace disminuir el campo tensional 
aplicado en la zona con lo que, si se mantiene la configuración de carga, el crecimiento de la 
microgrieta se detiene y éste se estabiliza. Si se incrementa la carga aplicada, las microgrietas 
ya formadas pueden crecer originando a su vez nuevas microgrietas. La naturaleza 
heterogénea de las rocas puede hacer que el crecimiento de estas microfisuras se detenga o 
cambie de dirección al ir atravesando granos de distintos minerales. Las tendencias de los 
fenómenos de propagación (paralelos o subparalelos a la dirección de máxima compresión, o 
paralelos a la dirección inicial de la microgrieta) varían según los campos tensionales y los 
diferentes tipos de rocas. 
 
La coalescencia de microgrietas es un fenómeno complejo asociado con la rotura de 
las rocas. Entre las investigaciones llevadas a cabo para estudiar estos fenómenos cabe 
destacar la de Krantz [1979]. 
 
El hecho de que la rotura de rocas sometidas a compresión venga marcada por factores 
micro-mecánicos (formación, propagación y coalescencia de microgrietas) da lugar a varios 
efectos distintivos característicos del comportamiento tenso-deformacional macroscópico de 
las rocas, entre los que se pueden incluir: la dilatación volumétrica de la roca una vez 
superada su fase elástica, la reducción gradual del módulo elástico a medida que va 
aumentando la carga y la degradación de la resistencia del material asociada a la formación de 
macrofisuras (Fang [2001]). Estos efectos, como se ha comentado anteriormente, apartan a las 
rocas del comportamiento lineal. 
 
2.2.4.- Comportamiento de rocas: ensayos de compresión simple y triaxial 
 
La determinación de las propiedades mecánicas de materiales rocosos cuando se encuentran 
sometidas a estados tensionales de compresión se revela como uno de los problemas más 
importantes de la mecánica de rocas. Esto se realiza, habitualmente mediante ensayos de 
compresión simple o de tipo triaxial. 
 
 El ensayo de compresión simple se emplea para determinar la resistencia a compresión 
uniaxial de una probeta cilíndrica de roca de altura entre el doble y el triple del diámetro. 
Normalmente estas probetas se obtienen a partir de testigos de sondeos. También se pueden 
obtener muestras a partir de bloques de roca mediante una sonda en el laboratorio. La 
extracción de estos bloques en la mina o en la obra se debe llevar a cabo sin voladuras, ya que 
éstas pueden generar en la roca nuevas microfisuras o aumentar las existentes, lo cual se 
traduciría en una pérdida de resistencia de las probetas que se obtengan de ellos. 
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 Además de servir para determinar su resistencia, este ensayo proporciona también 
información sobre las constantes elásticas de la roca, es decir, su módulo de Young y su 
coeficiente de Poisson. Averiguar la resistencia a compresión simple de una roca es 
importante por varios motivos: permite clasificar las rocas según su resistencia, es un 
parámetro importante en los criterios de rotura más utilizados (Mohr-Coulomb y Hoek-
Brown) y sirve para estimar la resistencia de los pilares en las explotaciones mineras. 
 
 Aunque aparentemente es un ensayo sencillo, tanto su realización como la 
interpretación de los resultados obtenidos tienen asociado un elevado grado de complejidad. 
Debido a la heterogeneidad de las probetas de una misma roca, su resistencia a compresión 
simple puede variar ampliamente. Los factores que más intervienen en la resistencia a 
compresión simple de rocas litológicamente similares son los siguientes: tamaño de grano, 
porosidad, meteorización, grado de microfisuración, naturaleza y resistencia del cemento que 
une los granos, densidad de la roca y presión y temperatura a la que ha estado sometida 
durante su formación. 
 
El ensayo de compresión simple ha sido normalizado en muchos países. Los aspectos 
básicos de las normas existentes son los siguientes: 
• deben utilizarse probetas cilíndricas de diámetro superior a 50 mm y, por lo menos, 10 
veces mayor que el tamaño del grano o cristal más grande existente en la roca. Su altura 
debe ser igual a 2,5 veces el diámetro aproximadamente; 
• la probeta no debe contener discontinuidades geológicas que la atraviesen; 
• las superficies del cilindro de roca que están en contacto con las placas de la prensa con la 
que se realiza el ensayo deben ser planas, con una precisión de 0,02 mm, y no deben 
separarse de la perpendicularidad al eje de la muestra en más de 0,001 radianes, o sea, 0,05 
mm en 50 mm; 
• la carga se debe aplicar a una velocidad constante de 0,5-1 MPa/s. 
 
Como se ha comentado anteriormente, durante el ensayo de compresión uniaxial se 
puede determinar también el módulo de Young y el coeficiente de Poisson de la roca. Para 
ello es necesario medir las deformaciones axiales y laterales de la probeta durante el proceso 
de carga, lo cual se realiza generalmente mediante cuatro bandas extensométricas, dos axiales 
y dos laterales, que se pegan directamente sobre la roca; las dimensiones de las bandas deben 
corresponder al tamaño de grano de la roca. El tramo de las curvas tensión-deformación axial 
y tensión-deformación radial en el que se deben calcular dichos parámetros elásticos es, 
usualmente, la recta comprendida entre el final del cierre de las microfisuras y el umbral de 
fisuración. Teóricamente, éste es el único tramo recto de los diagramas tensión−deformación 
axial y tensión−deformación lateral. La pendiente de la primera de estas rectas es el módulo 
de Young y la relación entre la pendiente de la segunda y la de la primera define el coeficiente 
de Poisson. Existen también otros criterios para definir el tramo de la curva de tensión axial 
frente a deformación axial y de tensión axial frente a deformación radial para obtener el 
módulo de Young y el coeficiente de Poisson. Uno de los más ampliamente aceptados es el 
que define el tramo de la curva de tensión axial frente a deformación axial para el cálculo del 
módulo de Young como el comprendido entre el 30% y el 65% de la tensión de pico del 
material mientras que para obtener el coeficiente de Poisson define el tramo de la curva de 
tensión axial frente a deformación radial comprendido entre el 20% y el 40% de la tensión de 
pico. Esta diferencia entre los tramos empleados para definir el módulo de Young y el 
coeficiente de Poisson se debe a que las deformaciones plásticas en la dirección radial suelen 
aparecer a un nivel tensional menor que en la dirección axial. 
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En general, en los ensayos de compresión simple no es posible observar el 
comportamiento de la probeta después de que alcanza su resistencia máxima ya que, en dicho 
momento, se produce la rotura de la roca de forma explosiva. Esto es debido a que la rigidez 
de la prensa es considerablemente inferior a la de la probeta, lo cual da lugar a una liberación 
rápida de la energía elástica almacenada en la prensa en cuanto se sobrepasa la resistencia 
máxima de la roca. 
 
 El ensayo de compresión triaxial es empleado para estudiar la resistencia de las rocas 
sometidas a un estado triaxial de tensiones, que es la situación en que se encuentran con 
mayor frecuencia en las obras de ingeniería. Aunque por el nombre del ensayo se podría 
suponer que la roca se somete a tres tensiones principales distintas, en realidad no es así. Lo 
que se realiza normalmente es un ensayo triaxial en el cual las tensiones principales 
intermedia y menor, es decir, σ2 y σ3, son iguales. 
 
Este ensayo se lleva a cabo empleando probetas cilíndricas que se preparan de manera 
similar a las utilizadas en los ensayos de compresión simple. La probeta se rodea de una 
camisa de goma y se coloca dentro de una célula (denominada celda de Hoek) en la que se 
puede introducir líquido a presión, normalmente aceite o agua. La camisa tiene por objeto 
impedir el contacto de la roca con dicho líquido y debe ser suficientemente flexible para que 
la presión del líquido se transmita a la roca. La tensión axial principal, σ1, se ejerce sobre la 
probeta mediante dos cilindros de acero que pasan a través de la cara superior e inferior de la 
célula. Habitualmente no se utilizan equipos de medición de presión de poro en este ensayo, 
ya que la mayor parte de las rocas son poco porosas, por lo que las presiones intersticiales 
suelen tener poca importancia en el resultado del ensayo; dada la velocidad con que se aplica 
la tensión axial no hay tiempo, en general, para que la probeta drene completamente durante 
el ensayo, lo que puede producir un incremento de las presiones intersticiales. 
 
 En la figura 2.1 se muestran los esquemas de ensayos de compresión simple y triaxial. 
 
 
 
Figura 2.1. Esquemas de montaje para el ensayo de compresión simple (izqda.) y el ensayo de compresión 
triaxial (dcha.). 
 
En la figura 2.2 se muestra un ejemplo del comportamiento de una roca sometida a un 
ensayo de compresión de tipo triaxial. Concretamente se presentan las curvas de tensión axial 
frente a deformación axial (σ1 vs. ε1), tensión axial frente a deformación volumétrica (σ1 vs. 
εv) y tensión axial frente a deformación radial (σ1 vs. ε3). Esta última se obtiene, en los 
ensayos de tipo triaxial, a partir de la curva de tensión axial frente a la deformación axial y de 
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la de deformación volumétrica frente a la deformación axial teniendo en cuenta la relación 
existente entre las deformaciones volumétrica, radial y axial, esto es, εv=ε1+2ε3. 
 
 
 
Figura 2.2. Modelo de comportamiento de rocas sometidas a compresión. Curvas de tensión axial frente a 
deformación axial (línea continua), tensión axial frente a deformación volumétrica (línea a trazos) y tensión axial 
frente a deformación radial (línea trazo-punto). 
 
 En la figura 2.2 se pueden ver las diferentes etapas del comportamiento de las rocas 
sometidas a compresión. En dicha figura se emplea el criterio de signos clásico de la 
mecánica de rocas, es decir, el signo positivo indica una compresión y el negativo extensión. 
 
 La primera etapa es la comprendida entre los puntos O y A de la curva σ1 frente a ε1. 
En este tramo ciertas fisuras y poros comienzan a cerrarse además de producirse, 
habitualmente, un ajuste y/o asentamiento de la probeta en los platos de la máquina de 
compresión. Lo anterior genera una deformación inelástica y la curva tensión-deformación 
presenta una concavidad dirigida hacia arriba. Esta fase se denomina cierre de fisuras y 
termina en el punto de ordenada σ1
cc
. 
 
 El siguiente tramo, comprendido entre el punto A y el punto B, definido este último en 
la curva de σ1 frente a ε3, se caracteriza por presentar una pendiente constante en la curva de 
tensión axial frente a deformación radial. El punto final de este tramo se corresponde con el 
punto de ordenada σ1
ci
. Diederichs et al. [2004] identifican dos puntos σ1
ci1
 y σ1
ci2
 
representativos de la pérdida de linealidad de la curva σ1 frente a ε3. El primero de ellos, que 
denomina “first crack”, presentaría una dependencia marcada del tamaño de la probeta 
mientras que el segundo, denominado “systematic crack”, sería más representativo del 
material por lo que este segundo lo identifica con el valor de σ1
ci
 mostrado en la figura 2.2. A 
partir de este punto se observa un marcado incremento de las deformaciones plásticas en la 
dirección radial. Algunos autores denominan al punto final de este tramo umbral de 
fisuración. 
 
 A la vista de la curva de tensión axial frente a deformación axial el siguiente tramo 
sería el que finaliza en el punto C. Diederichs et al. [2004] identifican este punto con el valor 
de tensión axial correspondiente a σ1
cs
. Hasta este punto la pendiente de la curva σ1 frente a ε1 
es constante y correspondería con el módulo de elasticidad del material. Este punto, en los 
ensayos de compresión simple, coincide con el punto D (definido en la curva de εv frente a ε1) 
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que se identifica con la tensión igual a σ1
cd
, aumentando la diferencia entre ambos a medida 
que lo hace la tensión de confinamiento. Este último (σ1
cd
) se correspondería, por definición, 
con el punto de máxima deformación volumétrica y según Diederichs et al. [2004] presenta 
una dependencia muy alta del sistema empleado por lo que no sería muy correcto emplearlo 
como indicador del inicio de deformaciones plásticas en la dirección axial. En el tramo 
definido por las tensiones σ1
ci
 y σ1
cs
 se produce una propagación estable de fisuras. Esto quiere 
decir que a cada incremento de la tensión le corresponde un aumento finito de la longitud de 
las microgrietas y que éstas cesan de crecer al dejar de aumentar la tensión. El punto final de 
este tramo se suele denominar, según autores, como resistencia a largo plazo de la probeta. 
Respecto a la nomenclatura empleada para hacer referencia al punto final de este tramo hay 
que destacar la discrepancia existente entre autores. Diederichs en Diederichs et al. [2004] 
denomina al punto en el que la pendiente de la curva σ1 frente a ε1 deja de ser constante como 
a σ1
cs
 y al punto en el que se alcanza el máximo de deformación volumétrica como σ1
cd
. 
Walton en Walton [2014] se refiere al punto de pérdida de linealidad de la curva σ1 frente a ε1 
como σ1
cd
. Con el fin de simplificar la notación y siguiendo la clasificación tradicional de los 
tramos de comportamiento de las rocas sometidas a ensayos de compresión, denominaremos 
al punto final de la etapa de propagación estable de fisuras como σ1
cd
. 
 
 El tramo comprendido entre los puntos C y E de la curva de tensión axial frente a 
deformación axial se denomina como propagación inestable de fisuras. En este tramo las 
fisuras empiezan a alcanzar los extremos de la probeta, a intersectarse y a coalescer unas con 
otras hasta dar lugar a una superficie de fractura semicontinua. En este tramo se observa un 
marcado incremento de las deformaciones plásticas en la dirección axial. Este proceso, 
durante el cual disminuye la pendiente de la curva de tensión axial frente a deformación axial, 
continúa hasta que se alcanza la resistencia máxima de la probeta σ1
pico
 (punto E de la figura 
2.2). Esta carga se conoce como resistencia de pico y es la que se suele utilizar para definir los 
criterios de rotura. 
 
 El ensayo no se acaba al llegar la roca a su resistencia máxima en el caso de que la 
rigidez de la prensa sea superior a la rigidez de la probeta. En este caso es posible continuar el 
ensayo hasta llegar a la resistencia residual de la roca, si bien es necesario para ello ir 
reduciendo la carga aplicada a la probeta ya que ésta se sigue deformando pero resiste cada 
vez menos. Esta última fase de tránsito entre la resistencia de pico y la residual es a veces de 
gran importancia en los pilares de las minas subterráneas. La resistencia residual de la probeta 
en el ensayo de compresión simple es comúnmente nula, mientras que en el ensayo triaxial 
adquiere el valor correspondiente al ángulo de fricción de las partículas de roca rota. El punto 
final de este tramo se corresponde con el punto F de la figura 2.2. 
 
 En relación a la curva de tensión axial frente a deformación volumétrica cabe destacar 
que mientras no se alcanza la tensión axial igual a σ1
cd
 el volumen de la probeta disminuye. A 
partir de este punto se produce un aumento de volumen que tiene su origen en la deformación 
de la roca comprendida entre las microfisuras y en la apertura de nuevas grietas. A medida 
que la tensión axial tiende a la resistencia de pico, es posible que la probeta comience a 
experimentar un aumento real de volumen denominado, habitualmente, dilatancia. 
 
2.3.- Relación roca-macizo rocoso 
 
Todos los macizos rocosos presentes en la naturaleza presentan discontinuidades. Dichos 
macizos han sufrido procesos de rotura y, por tanto, como ha puesto de manifiesto Farmer 
[1983] la capacidad de resistir esfuerzos disminuye. Por el contrario los macizos de suelo 
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sufren un proceso de endurecimiento debido a la consolidación. La dinámica de la corteza 
terrestre muestra los mismos procesos: los suelos se endurecen formando rocas que 
posteriormente se meteorizan y degradan dando lugar a suelos. Los procesos que provocan 
esta degradación pueden ser mecánicos, hidrológicos, térmicos y, por supuesto, químicos. 
 
 La caracterización de las rocas propiamente dichas por un lado, y las discontinuidades, 
por otro, desde un punto vista mecánico presenta menos dificultades que la caracterización del 
entramado roca-discontinuidad existente en los macizos rocosos. Por tanto, el 
desconocimiento del comportamiento real de un macizo es elevado. Dentro de este 
desconocimiento inherente a los macizos rocosos existen distintos grados. Por ejemplo, el 
comportamiento elástico del macizo, antes de producirse la rotura, se puede caracterizar con 
mucha más precisión, aún existiendo cierto grado de imprecisiones, que el comportamiento 
posterior a la rotura. Este desconocimiento se ve incrementado debido al método de trabajo 
seguido, habitualmente, en las aplicaciones ingenieriles relacionadas con el problema ya que 
éstas se han centrado en evitar la rotura por lo que han puesto más énfasis en la etapa elástica 
del comportamiento del macizo. 
 
 Asimismo la dualidad de la naturaleza continua-discontinua de los macizos rocosos, al 
igual que lo ocurrido con la dualidad onda-corpúsculo de la luz, no ha ayudado a estudiar con 
más detalle el comportamiento post-rotura de los macizos rocosos. Si bien en el caso de la luz 
esta problemática ha sido superada mediante los estudios realizados por grandes científicos, 
en el caso de los macizos rocosos no se ha llegado a esta situación. 
 
2.4.- %aturaleza continua-discontinua de los macizos rocosos 
 
Para encarar este problema de la dualidad continua-discontinua es fundamental definir qué se 
entiende por medio continuo y por medio discontinuo ya que es a partir de ahí cuando se 
puedan analizar la correcta aplicación de la mecánica de los medios continuos a dichas 
situaciones. En la figura 2.3 se plantean las distintas situaciones a las que nos vamos a 
enfrentar. Esta problemática no está exenta de “discusiones” entre distintos autores unos más 
tendentes a considerar los macizos de forma continua, como por ejemplo E. Hoek y E.T. 
Brown, y otros más discontinuistas como puede ser N. Barton. 
 
El uso de índices empíricos para la caracterización de los macizos en excavaciones 
mineras y civiles está resultando crucial. Entre estos índices se puede destacar el RMR de 
Bieniawski [1976, 1989] y el índice Q de Barton (Barton et al. [1974, 1994]). 
 
El encarar el estudio del comportamiento de un macizo rocoso mediante herramientas 
informáticas presenta también una dualidad. Como ponen de manifiesto Harrison y Hudson 
[2000] por un lado está el enfoque CHILE (continuo, homogéneo, isótropo y linealmente 
elástico) y por el otro está el enfoque DIAES (discontinuo, no homogéneo, anisótropo, no 
elástico y con efecto de escala). 
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Figura 2.3. Definición de los distintos tipos de macizos rocosos en función de su nivel de fracturación para la 
definición del tipo de tratamiento necesario (continuo-discontinuo) para realizar su análisis. 
 
Los acrónimos antes referidos se centran en las dos formas de afrontar la modelización 
del macizo rocoso. El primero (CHILE), supone un material ideal que no está fracturado o si 
lo está, la fracturación se puede incorporar en las propiedades elásticas del medio continuo (se 
correspondería con los tipos A y C de la figura 2.3, aunque habría que considerar el caso en 
que el macizo posea un comportamiento elasto-plástico). En el segundo (DIAES), se 
reconoce la naturaleza real del macizo rocoso (tipo B) y se simula la misma, aunque mediante 
aproximaciones no muy finas. Las primeras aproximaciones se realizaron mediante el método 
CHILE y, posteriormente, se desarrollaron técnicas que permiten implementar métodos del 
tipo DIAES como, por ejemplo, los códigos UDEC y 3DEC desarrollados por Cundall 
(Itasca [1998]). Aunque estos métodos están ampliamente aceptados no se puede dejar de lado 
el hecho, puesto de manifiesto por Fairhurst [1991], de que dichos métodos solamente 
caracterizan cualitativamente el comportamiento del macizo por lo que distan todavía de 
representar correctamente el comportamiento real del macizo. 
 
 Un macizo rocoso presenta un comportamiento muy diferente al observado en 
muestras de roca en el laboratorio. Los primeros son medios heterogéneos y discontinuos. Las 
discontinuidades presentan un rango muy amplio de escalas. Empezando desde las más 
pequeñas, presentes entre los bordes de grano del material, hasta las más grandes, formando 
fracturas y fallas macroscópicas. Considerando un macizo rocoso en función del tamaño de la 
muestra que se recoja hablaremos de roca intacta, las más pequeñas, roca fracturada, la de 
tamaño medio, y macizo rocoso en el caso de las muestras más grandes. Cada uno de este tipo 
de probeta proporciona resultados distintos una vez se sometan a ensayos de las mismas 
características y esta diferencia estriba, fundamentalmente, en el grado de fracturación y, por 
tanto, el nivel de heterogeneidades presentes en dicha muestra. De hecho existe un efecto, 
conocido como efecto de escala (Pinto da Cunha [1993]) según el cual el mero hecho de 
cambiar el tamaño de la muestra hace cambiar los resultados obtenidos en ensayos de las 
mismas características. Por tanto, como indican Peres Rodriguez [1990] y Pinto da Cunha 
[1993], los parámetros materiales característicos del macizo estarán, indefectiblemente, 
afectados por el tamaño de la probeta con la que se están realizando los ensayos para la 
caracterización del material. 
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2.5.- Caracterización de los macizos rocosos 
 
En este apartado se pretende presentar, de forma somera, una serie de técnicas cuya finalidad 
no es otra que la caracterización de las propiedades resistentes y de deformabilidad de los 
macizos rocosos. Los trabajos realizados por Bieniawski, Barton, Hoek y Brown nos servirán 
como guía a la hora de adentrarnos en esta materia. 
 
2.5.1.- Caracterización de macizos rocosos en campo 
 
La caracterización en lo relativo a estructura y atributos de los macizos rocosos mediante 
estudios geotécnicos en campo es el punto de partida para el análisis del comportamiento de 
un macizo rocoso. Dichos estudios presentan limitaciones relacionadas con el objeto de 
estudio en el que se centran ya que conocer todos los detalles de un emplazamiento es 
impracticable tanto en términos económicos como en términos de tiempo. Incluso el mismo 
medio puede proporcionarnos, como indica Galera [1994], sorpresas geológicas que 
encarezca todavía más los estudios que se tratan de realizar. 
 
 Por tanto, el estudio a realizar debe centrarse en los aspectos que tengan una influencia 
determinante en la realización de la obra. Estos aspectos deben incluir: estratigrafía, 
estructura, litologías, contactos, morfología, espesores y características del manto de 
alteración y presencia de agua. 
 
 También, para conocer más detalladamente el macizo en el cual se va a realizar una 
obra es necesario reconocer los parámetros básicos de la roca y de las discontinuidades y la 
estructura del mismo. Concretamente, los aspectos en los que debemos centrarnos deben 
incluir el número de familias de discontinuidades existentes, el espaciado medio de los planos 
de discontinuidad y las características geomecánicas básicas de las discontinuidades 
(continuidad, rugosidad, separación, la resistencia de los labios, meteorización, características 
del relleno y condiciones del agua en las juntas). Será necesario estimar el estado tensional in-
situ y en su caso las alteraciones producidas en el macizo por otras excavaciones existentes en 
las proximidades del macizo objeto de estudio. 
 
2.5.2.- Estimación de propiedades resistentes: criterio Hoek-Brown 
 
El estudio del comportamiento de los macizos rocoso se realiza, habitualmente, mediante el 
criterio de rotura definido por Hoek yBrown [1980]. En la ecuación (2-1) se presenta dicho 
criterio. 
 
( ) 2ci3ci3131 σsσσmσση,σ,σF +−−=
 
(2-1) 
 
 La resistencia a tracción del macizo, σt, se obtiene haciendo σ1 igual a cero en la 
ecuación (2-1) con lo que se obtiene que (ecuación (2-2)) 
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(2-2) 
 
 A partir de ensayos triaxiales en probetas (roca intacta s =1) se pueden obtener el resto 
de parámetros del criterio de Hoek-Brown. En el caso de que no se puedan realizar dichos 
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ensayos existen unas tablas (Hoek [1983], Doruk [1991] y Hoek et al. [1992]) que nos ayudan 
a estimar dichos parámetros. 
 
 Hasta que Hoek et al. [1995] proponen su criterio de rotura modificado, la 
dependencia de los parámetros m y s se definía en función del índice RMR de Bieniawski 
[1976]. Con la aparición del criterio de Hoek-Brown modificado la dependencia de los 
parámetros del criterio pasó a establecerse en función del índice GSI (Geological Strenght 
Index) introducido por Hoek et al. [1995]. En la ecuación (2-3) se muestra la expresión 
matemática del criterio de Hoek-Brown generalizado. 
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(2-3) 
 
 El índice GSI proporciona un sistema para estimar la reducción de la resistencia de un 
macizo rocoso en función de las condiciones geológicas del mismo. Este índice 
(adimensional) puede tomar valores desde 10, para macizos de muy mala calidad, hasta 100, 
para macizos de calidad excelente. Concretamente el límite entre macizos de buena y mala 
calidad se suele estimar en 25. Las expresiones para obtener los valores correspondientes a los 
parámetros del criterio de Hoek-Brown generalizado se muestran en la ecuación (2-4). 
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(2-4) 
 
 En las expresiones de la ecuación (2-4) mms y sms hacen referencia a los parámetros m 
y s del macizo sano y mr al parámetro m de la roca intacta, respectivamente. 
 
 Posteriormente Hoek et al. [2002] proponen una expresiones para mms, sms y a en las 
que se introduce la dependencia del factor D (ecuación (2-5)). Mediante el factor D se tiene en 
cuenta el daño inducido por voladura en el macizo rocoso debido al empleo de explosivos en 
la construcción de excavaciones subterráneas. Este factor varía desde 0, para macizos en los 
que el daño inducido es inexistente, hasta 1, para macizos rocosos muy afectados por la 
voladura. 
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(2-5) 
 
 El criterio de Hoek-Brown está diseñado para ser empleado con material rocoso 
intacto o macizos rocosos fracturados que puedan ser considerados como homogéneos e 
isótropos. Concretamente este criterio se puede aplicar de forma aproximada siempre que la 
resistencia de los macizos esté controlada por bloques angulares de rocas duras bien 
encastradas. Para macizos cuya resistencia esté controlada por un familia determinada de 
discontinuidades este criterio no parece el más indicado. Para este tipo de macizos existen 
otros criterios como, por ejemplo, el de juntas ubicuas que proporcionan una estimación más 
acorde con el comportamiento real del macizo. 
 
2.5.3.- Estimación de propiedades de deformabilidad 
 
Al igual que la estimación de los parámetros resistentes del macizo, la estimación de los 
parámetros de deformabilidad del macizo rocoso no está exenta de complejidades. Además 
los dos parámetros que se emplean para caracterizar la deformabilidad del macizo, esto es, el 
módulo de Young, Em, y el coeficiente de Poisson, υ, son parámetros de entrada en todos los 
códigos de análisis de macizos rocosos. En el caso de macizos transversalmente isótropos será 
necesaria la estimación de estos parámetros para cada una de las direcciones principales del 
macizo junto con el módulo cortante G. 
 
 La estimación de estos parámetros se suele realizar mediante fórmulas empíricas ya 
que realizar ensayos in-situ suele resultar caro. 
 
 Bieniawski [1978] y Serafim y Pereira [1983] proponen las siguientes expresiones 
para la estimación del módulo de Young del macizo en función del índice RMR (ecuación (2-
6)). 
 




=
−=
−
40
10
10
1002
RMR
m
m
E
RMRE
 
(2-6) 
 
 La primera de las expresiones de la ecuación (2-6) se emplea en macizos con RMR 
mayor de 60 mientras que la segunda se emplea para el caso de macizos con RMR mayor de 
30. Respecto a esta segunda expresión Hoek y Brown [1997] han propuesto una modificación 
basada en el hecho de que, en macizos de calidad alta, la deformabilidad está controlada por 
discontinuidades mientras que en macizos de baja calidad ésta está controlada por las 
características de la roca matriz. En esta modificación el módulo de Young del macizo 
aparece como función del índice GSI en vez del RMR presente en la ecuación (2-6). En la 
ecuación (2-7) se presenta la expresión propuesta por Hoek y Brown para la estimación del 
módulo de Young. 
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 Tanto en las expresiones de la ecuación (2-6) como en la ecuación (2-7) el módulo de 
Young obtenido se expresa en GPa. 
 
 Otra propuesta para la estimación del módulo de Young para macizos estratificados y 
poco resistentes es la de Afrouz [1992] (citando a Ramamurthy [1986]). Estos obtienen el 
valor del módulo de Young del macizo en función del RMR y del módulo de Young de la 
roca. En la ecuación (2-8) se muestran las expresiones propuestas por los autores. 
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(2-8) 
 
 Las expresiones de la ecuación (2-8) ponen de manifiesto la influencia del módulo de 
elasticidad de la roca en el comportamiento global del macizo. Esto es especialmente cierto en 
macizos rocosos blandos como, por ejemplo, los de tipo de carbón. Los trabajos de Alejano 
[1996] empleando estimaciones del módulo de Young similares a las propuestas en la 
ecuación (2-8) muestran que estas expresiones son más realistas en el caso de materiales 
sedimentarios. 
 
 Siguiendo con el módulo de Young del macizo varios autores, como Santarelli et al. 
[1986], Brown et al. [1989], Alejano et al. [1999] y Ribacchi [2000], ponen de manifiesto la 
dependencia del módulo de de elasticidad con la tensión de confinamiento. 
 
 Finalmente, en relación al coeficiente de Poisson del macizo cabe destacar que, 
habitualmente, se estima que es equivalente al obtenido para la roca en los ensayos de 
compresión realizados en laboratorio. En el caso de no tener acceso a la realización de dichos 
ensayos existen tablas que, de forma aproximada, nos permiten estimar el valor de dicho 
parámetro. 
 
2.5.4.- Estimación de propiedades post-rotura 
 
Como propuesta para la estimación del comportamiento una vez que se ha producido la rotura 
de un macizo rocoso Hoek y Brown [1997] proponen, de forma aproximada y una amplia 
experiencia en ingeniería práctica, la clasificación mostrada en la figura 2.4. 
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Figura 2.4. Tipos de comportamiento post-rotura de macizos rocosos, en relación a su respuesta tenso-
deformacional, en función de su clasificación según el índice GSI. 
 
 En la figura 2.4 se muestra que para macizo de mala calidad (GSI<25) el 
comportamiento de los macizos rocosos es de tipo elasto-plástico perfecto, para macizos de 
buena calidad (GSI>75),es decir, poco fisurados, como, por ejemplo, granitos o cuarcitas, el 
comportamiento se puede estimar como elasto-frágil y, para el resto de casos, el 
comportamiento se puede estimar como elasto-plástico con reblandecimiento en el que la 
resistencia pasaría desde un valor de pico a otro menor de residual de forma progresiva. Para 
este último caso Hoek y Brown concluyen que la resistencia de residual se puede estimar 
mediante la reducción del valor del GSI desde el valor de pico hasta un valor que caracterice 
el material roto. 
 
Farmer [1983] a partir de la representación de criterios de rotura de pico y residual 
(tipo Hoek-Brown) llega a la conclusión de que para tensiones de confinamiento muy altas se 
llegarían a cruzar los dos criterios, pero para el nivel de tensiones que hay en la realidad, hay 
que considerar un criterio de rotura residual. De alguna manera indica que los macizos 
rocosos no se ajustan a un modelo de comportamiento o a otro, sino que se comportan según 
el nivel de la tensión de confinamiento a la que están sometidos. 
 
 Duncan Fama [1993] propone para la estimación del criterio de residual, a partir de 
funciones de tipo Mohr-Coulomb, el criterio mostrado en la ecuación (2-9). 
 
*
cp31 σKσσ +=
 
(2-9) 
 
 En la ecuación (2-9) σc* puede tomar distintos valores en función del comportamiento 
post-rotura del material. Los típicos valores de este parámetro en función del comportamiento 
post-rotura se presentan a continuación. 
• Caso elasto-plástico perfecto: σc*=qu. En este caso qu es igual a la resistencia a 
compresión del macizo sano; 
• Caso elasto-frágil: σc*=qu’. Para este caso qu’ es igual a la resistencia a compresión en 
el régimen residual; 
• Caso elasto-plástico con reblandecimiento y fricción constante. Para este caso se 
propone la expresión de la ecuación (2-10). 
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              (2-10) 
• De forma general plantea también una expresión en función de las deformaciones 
plásticas principales como la mostrada en la ecuación (2-11). 
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(2-11) 
 
 En las ecuaciones (2-10) y (2-11) los parámetros α y δ controlan la variación de la 
resistencia a compresión desde el valor de pico hasta el residual. 
 
 
 
Figura 2.5. Modelo de comportamiento bilineal para los parámetros del criterio de Mohr-Coulomb (cohesión y 
fricción) en función del parámetro de reblandecimiento η. 
 
De lo anterior podemos estimar el criterio de residual de distintas maneras sin 
embargo el tránsito desde el criterio de pico al de residual, a medida que el material se va 
deformando, no está completamente caracterizado, sobre todo, en el caso de un 
comportamiento de tipo elasto-plástico con reblandecimiento. Para esto la propuesta de 
Brown et al. [1989] parece muy adecuada ya que, en función de la evolución del parámetro de 
plastificación η podemos definir la variación de los parámetros del criterio de tipo Mohr-
Coulomb, es decir, la cohesión y la fricción, por medio de funciones de tipo bilineal como las 
mostradas en la figura 2.3. El parámetro de plastificación se puede definir como la diferencia 
entre las deformaciones plásticas principales máxima y mínima. 
 
 En la figura 2.5 el parámetro χ hace referencia tanto a la cohesión como a la fricción. 
El paso desde los valores correspondientes al criterio de rotura de pico hasta los 
correspondientes al criterio de residual se realiza en la etapa de reblandecimiento. Esta 
finaliza una vez que el parámetro de reblandecimiento alcanza el valor igual η*. Una vez 
alcanzado este valor los parámetros de cohesión y de fricción permanecen constantes a 
medida que aumenta el valor de η. Esta es la etapa de residual. 
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2.5.5.- Regla de flujo en macizos rocosos: dilatancia 
 
La regla de flujo proporciona una estimación de la dirección del incremento de la 
deformación plástica a partir de la definición de un potencial plástico Q. En los problemas 
elasto-plástico en el ámbito de la mecánica de rocas este potencial plástico es del tipo Mohr-
Coulomb. En la ecuación (2-12) se presenta la expresión de dicho potencial plástico. 
 
( ) ψ3131 Kσσσ,σQ −=
 
(2-12) 
 
 
 En la ecuación (2-12) el parámetro Kψ es el parámetro de dilatancia y tiene una 
expresión equivalente al coeficiente de empuje de tierras del criterio de Mohr-Coulomb, Kp, 
pero cambiando el ángulo de fricción por el de dilatancia, ψ. En la ecuación (2-13) se presenta 
la definición del parámetro de dilatancia. 
 
( )
( )ψsin1
ψsin1
Kψ
−
+
=
 
(2-13) 
 
 En el caso de que el ángulo de dilatancia sea igual al de fricción el coeficiente de 
dilatancia será igual al coeficiente de empuje de tierras y estaremos ante un caso de 
plasticidad asociada. 
 
 Vermeer y De Borst [1984] definen experimentalmente este ángulo de dilatancia, 
introducido por Hansen [1958], como se muestra en la ecuación (2-14). 
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(2-14) 
 
 En la ecuación (2-14) εv
p
 hace referencia a la deformación volumétrica plástica y ε1
p
 a 
la deformación plástica principal máxima, expresadas en su forma incremental. 
 
 
 El significado físico del ángulo de dilatancia se puede entender a partir de la teoría de 
dilatancia en juntas. En este caso el ángulo de dilatancia es igual a atan(δv/δh) en donde δv 
hace referencia al desplazamiento normal a la junta y δh hace referencia al desplazamiento en 
la dirección tangencial a la junta. La obtención del ángulo de dilatancia de pico en función del 
JRC, JCS (resistencia de los labios de la junta) y de la tensión normal al plano de la junta, 
incluyendo los efectos de escala fue estudiada por Barton y Bandis [1982]. Estos llegaron a 
las conclusiones siguientes: 
 
a. la dilatancia de pico disminuye al aumentar la tensión normal (en rocas la tensión de 
confinamiento); 
b. la dilatancia de pico disminuye al aumentar la escala del análisis (en rocas el tamaño 
de la probeta); 
c. la dilatancia de pico disminuye al disminuir el JCS, siendo su influencia pequeña a 
pequeña escala; 
d. la dilatancia de pico disminuye al disminuir JRC (esto es, la rugosidad); 
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e. A escalas grandes la influencia de la rugosidad en juntas o el tamaño de grano en rocas 
es menor. 
 
Algunas de estas conclusiones son aplicables también a las rocas propiamente dichas. 
 
De la bibliografía consultada y del los análisis de los resultados obtenidos queda claro 
que este ángulo de dilatancia no es un valor constante si no, más bien, un parámetro material 
que evoluciona de alguna manera con las variables de plastificación del material, de la tensión 
de confinamiento y de la escala de la probeta que se está ensayando. 
 
 A continuación se presentan un resumen de algunos artículos que dan fe de esta 
dependencia del ángulo de dilatancia. 
 
Vermeer y de Borst [1984], tratando de encontrar un significado físico de la dilatancia 
en suelos, hormigones y rocas, consideran un ensayo a cortante en un suelo. El material en la 
interfase entre las dos mitades forma una fina capa de ruptura. Si llamamos υ&  a la velocidad 
de deformación vertical y u&  a la velocidad de deformación horizontal, la dilatancia se puede 
medir como ( )
u
υ
ψtan
&
&
= , donde ψ es el ángulo de dilatancia en la banda de cortante. Por tanto, 
la relación entre la evolución del desplazamiento normal y cortante se puede considerar una 
medida del ángulo de dilatancia y por lo tanto el gráfico presentado por Archambault et al. 
[1993] (figura 2.6) admite la siguiente interpretación: 
 Al aumentar la escala del análisis, se observa que: (i) disminuye la resistencia de pico, (ii) 
se mantiene la resistencia residual, (iii) la dilatancia de pico es menor, (iv) aumenta la 
deformabilidad y (v) el material empieza a dilatar a un nivel de deformación plástica 
mayor. 
 Al aumentar la tensión normal (σ), a una escala concreta ocurre que: (i) aumentan la 
resistencia de pico y la residual, (ii) disminuye la dilatancia inicial y (iii) el ángulo de 
dilatancia se anula para un nivel de plasticidad menor. 
 
 
Figura 2.6. Influencia de la escala y la tensión de confinamiento en la dilatancia en rocas y macizos rocosos. 
∆(e) hace referencia al aumento de la escala de la probeta. 
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Farmer [1983] presenta los resultados de 7 series de ensayos de compresión en los que 
obtiene σ1 frente a ε1 y εv frente a ε1 (para distintos valores de σ3) realizados con una prensa 
servocontrolada con tensiones de confinamiento hasta 42 MPa en rocas “blandas”: (i) 
arenisca, (ii) arenisca limosa, (iii) caliza de Portland, (iv) caliza sacaroidea, (v) marga con 
carnalita, (vi) argilita y (vii) sal. Los resultados de los ensayos son muy interesantes, pues 
también presenta las probetas tras la realización del ensayo, pudiéndose observar los modos 
de deformación y/o rotura que se han desarrollado. Representa para las 7 rocas el desviador de 
tensiones  frente a la tensión de confinamiento y compara los resultados obtenidos con las 
líneas de estado crítico sugeridas por Barton [1976] (líneas que indican la transición frágil-
dúctil), mostrando cómo sólo la marga con carnalita y la sal (por sus peculiaridades en cuanto 
al comportamiento dependiente del tiempo) cruzan las líneas de estado crítico de Barton (σ1 
=3σ3 y σ1 =2σ3) y la argilita se acerca. De este análisis se puede deducir que el 
comportamiento plástico perfecto se produciría para niveles de la tensión de confinamiento 
muy altos. No hay que confundir las líneas de transición entre el estado frágil y el dúctil 
(Barton [1976]) con la línea de estado crítico (por analogía con la Mecánica de Suelos) que es 
la que corresponde a dilatancia nula (deformación a volumen constante). 
 
Finalmente, Vermeer y de Borst [1984] muestran en función de criterios energéticos 
que una regla de flujo asociada es incompatible con resultados en arenas, hormigón y suelos, 
proponiendo una dilatancia ψ < ϕ-20º (expresión en grados) para este tipo de materiales. Este 
aspecto es constatado por Ribacchi [2000] en ensayos sobre calizas fracturadas. En función de 
la calidad de los macizos rocosos y, por asociación, a los tres tipos de comportamiento de 
macizos rocosos (elasto-plástico perfecto, elasto-frágil y elasto-plástico con 
reblandecimiento), Hoek y Brown [1997] proponen también valores del ángulo de dilatancia 
en función de los tres tipos de comportamiento, siempre considerando regla de flujo no 
asociada. Se presentan a continuación dichos ángulos de dilatancia en función de la calidad 
del macizo: 
 
• GSI < 25: ψ =0º; 
• 25< GSI< 75: ψ = ϕ /8; 
• GSI > 75: ψ = ϕ /4. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Capítulo 3 
 
Comportamiento de los medios continuos: teoría 
incremental de la plasticidad 
 
 
 
 
Una vez que se ha presentado, en el capítulo anterior, el comportamiento de los macizos 
rocosos y de las rocas y puesto de manifiesto, también, su dualidad continua-discontinua en lo 
referente a su propia naturaleza, es necesario introducir las herramientas matemáticas 
necesarias para el análisis de dichos materiales. Para ello, previamente, tendremos que realizar 
una serie de simplificaciones acerca de la naturaleza de dichos materiales que nos permitan 
abordar el problema. Estas simplificaciones nos llevarán a tratar los materiales, para el 
enfoque que nos ocupa, como medios continuos ya que no se considerarán los cambios a nivel 
microscópico que se puedan producir durante la imposición de solicitaciones externas. Todo 
esto nos llevará a considerar al sólido como un continuo, sin espacios vacios en su interior ni 
saltos y para esto la teoría incremental de la plasticidad es una herramienta de análisis muy 
apropiada. En este capítulo se tratará de introducir los aspectos relacionados con la teoría 
incremental de la plasticidad. 
 
3.1.- Leyes constitutivas 
 
Se entiende por “ley constitutiva” (o modelo constitutivo) el conjunto de ecuaciones con el 
que podemos describir, de una manera aproximada, el comportamiento tenso-deformacional 
puesto de manifiesto por los distintos materiales cuando se les somete a una serie de 
solicitaciones exteriores. 
 
 Con el fin de describir este comportamiento suele procederse de dos formas distintas. 
La primera consiste en, haciendo hipótesis sobre el comportamiento del material, definir un 
posible comportamiento tenso-deformacional del material. Esta primera forma de proceder 
nos obliga, de alguna forma, a definir unos parámetros para caracterizar la roca a partir de los 
ensayos experimentales del material. La segunda forma consistiría en, sin hacer hipótesis 
sobre el comportamiento del material, ajustar por medio de funciones de tipo polinómico o 
exponencial la respuesta tenso-deformacional obtenida mediante ensayos experimentales. 
 
 En función del tipo de modelo constitutivo un material se define como viscoso cuando, 
además de necesitar la relación tenso-deformacional para describir su comportamiento, son 
necesarias las derivadas temporales de la tensión y de la deformación. En el caso de que 
dichas derivadas no aparezcan el material se puede considerar como no viscoso. 
 
 Además, el comportamiento de un material se define como reversible en el caso de 
que, después de una serie de ciclos de carga y descarga (tenso-deformacional), el material 
recupera su estado inicial, no presenta deformaciones de tipo permanente y toda la energía 
absorbida por la deformación se recupera. Este tipo de comportamiento, en el caso de 
materiales de tipo no viscoso, se denomina elástico. El comportamiento del material se 
considerará como irreversible cuando al final del ciclo de carga y descarga aparecen 
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deformaciones permanentes. Si no aparecen efectos viscosos el comportamiento se puede 
denominar como plástico. Para la mayor parte de las rocas, exceptuando algunas sales, su 
comportamiento no depende del tiempo, por lo que la elastoplasticidad representa un enfoque 
razonable. Algo parecido ocurre, aunque no tan a menudo, en el caso de macizos rocosos. 
 
En la mecánica de rocas el método empleado para analizar el comportamiento de los 
materiales objeto de estudio se basa en la teoría incremental de la plasticidad. En este tipo de 
materiales las deformaciones que aparecen al someter a los cuerpos a solicitaciones 
tensionales son del tipo elástico, por un lado, y plásticas, por otro. Ambas son del mismo 
orden de magnitud (Elliot y Brown [1985]) por lo que no podemos despreciar unas frente a las 
otras (algo habitual en otro tipo de materiales). Esto hace que este tipo de problemas se 
denomine como elasto-plástico. 
 
 La formulación del problema elasto-plástico se basará en los trabajos clásicos de 
Kalizsky [1989], Lubliner [1990] y Vardoulakis [1994]. En la figura 3.1 se muestra un 
esquema del problema a resolver. 
 
 
Figura 3.1. Problema de solido en equilibrio sometido a un campo de fuerzas qi y a un campo de 
desplazamientos ui
0
. 
 
 En la figura 3.1 se muestra un cuerpo de volumen V y con superficie S. Este cuerpo 
está sometido a un campo de fuerzas, qi, aplicado en su superficie Sq y a un campo 
desplazamientos, ui, aplicado en su superficie Su. La superficie total del cuerpo estará definida 
por la unión de las superficies Su y Sq. La línea de frontera de unión entre ambas superficies 
será Γ. Supondremos que el material es isótropo, homogéneo y que se encuentra en equilibrio 
estático. Emplearemos el principio de pequeñas deformaciones (small strains). 
 
 Por tanto, el problema de análisis de tensiones consistirá en la obtención del campo de 
tensiones, de deformaciones y desplazamientos asociados al campo de cargas externas 
(tensiones y desplazamientos) aplicado. 
 
Entonces la ecuación de equilibrio y las condiciones de frontera del problema 
quedarán de la forma mostrada en la ecuación (3-1). 
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(3-1) 
 
 En las expresiones mostradas en la ecuación (3-1), la primera representa ecuación de 
equilibrio y, las otras dos representan las condiciones de contorno para los campos de 
desplazamientos y de tensiones aplicados en la superficie del sólido V. El vector normal de 
superficie está representado por nj y la fuerza por unidad de superficie por qi. 
 
 Las ecuaciones de (3-1) no consideran las propiedades del cuerpo por lo que son 
aplicables a cualquier sólido deformable y no son suficientes para resolver el problema ya que 
el número de incógnitas (6) es superior al de ecuaciones (3). 
 
 Al tratarse V de un sólido deformable la distancia relativa entre los puntos que lo 
forman puede variar por lo que es necesario definir un estado de deformaciones. Para esto se 
emplearán las ecuaciones de deformación-desplazamiento (ecuación (3-2)). 
 
( )ij,ji,ij uuε +=
2
1
 
(3-2) 
 
 La ecuación (3-2) es válida también para cualquier sólido, ya que no depende de las 
propiedades materiales, siempre que se considere el caso de continuidad de deformaciones y 
pequeños deformaciones. A partir de estas ecuaciones, conocidos los desplazamientos, 
podemos definir las deformaciones. El problema inverso de obtener los desplazamientos a 
partir de las deformaciones quedaría indeterminado y, para resolverlo, habría que emplear las 
ecuaciones de compatibilidad de deformaciones (Sokolnikoff [1956]). 
 
De la ecuación (3-2) hay que tener en cuenta que son válidas para el caso de pequeñas 
deformaciones, ya que se han despreciado los productos y cuadrados de las cantidades ui,j y 
por tanto no aparecen términos no lineales en desplazamientos en el segundo miembro de la 
ecuación (3-2). En el caso de considerar estos términos no lineales se habla de no linealidad 
material. También se supone que se trabaja en pequeños desplazamientos, lo cual se traduce 
en que no es necesario actualizar el sistema de coordenadas. Si hubiese que cambiar el 
sistema de coordenadas debido a emplear la hipótesis de grandes desplazamientos, se hablaría 
de no linealidad geométrica. En los casos estudiados en esta tesis se realizan las hipótesis 
tanto de linealidad material como de linealidad geométrica. 
 
 Siguiendo con la definición del problema elasto-plástico general, además de la 
ecuación de equilibrio (ecuación (3-1)), junto con las condiciones de contorno y las 
ecuaciones de deformación-desplazamiento (ecuación (3-2)), es necesario definir las 
relaciones de tensión-deformación. Estas ecuaciones se denominan ecuaciones constitutivas 
del material y, a diferencia de las anteriores, ya presentan una dependencia de las propiedades 
del material. Como en el caso que centra nuestra atención puede aparecer un comportamiento 
elástico junto con otro plástico, será necesario definir unos criterios con los que podamos 
diferenciar ambos tipos de comportamiento. Concretamente, mientras el cuerpo presenta un 
comportamiento elástico, las leyes de Hooke serán válidas para caracterizar dicho 
comportamiento. Una vez que nos adentremos en el régimen plástico habrá que sustituir la ley 
de Hooke por una ley constitutiva plástica. Los criterios de tipo matemático con los que 
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definimos el rango de aplicación de la ley de Hooke, es decir, aquellos que definen el final del 
comportamiento elástico del material se denominan, generalmente, criterios de rotura (F). 
 
3.2.- Ecuaciones constitutivas 
 
3.2.1.- Criterio de rotura o plasticidad 
 
El criterio que se emplea para determinar que el sólido ha entrado en su régimen de 
comportamiento plástico es que el criterio de rotura se hace igual a cero (F=0). Mientras que 
sea menor que cero, el sólido permanecerá en régimen elástico. Los estados para los que F sea 
mayor que cero no son aceptables ya que, una vez que aparecen deformaciones plásticas, el 
estado tensional debe verificar la condición de F=0. 
 
 Para un problema como el nuestro el criterio de rotura se puede definir como se 
muestra en la ecuación (3-3). 
 ( ) 0≤tT,,ε,σ,ε,σF ijijijij &&
 
(3-3) 
 
 En la ecuación (3-3) se muestra el criterio de rotura formulado de forma general. 
Según esto, además del estado de tensiones y de deformaciones, el criterio de rotura 
dependería de la variación temporal de estos, del tiempo, t, propiamente dicho, y de la 
temperatura, T. 
 
 Suponiendo que las propiedades del material no dependen del estado de 
deformaciones ni de la temperatura, además de no presentar nuestro problema una 
dependencia temporal, el criterio de rotura quedaría definido como se muestra en la ecuación 
(3-4). 
 ( ) 0≤ijσF
 
(3-4) 
 
 La ecuación (3-4) indica que el criterio de rotura puede ser una función del estado 
tensional del cuerpo. Generalmente se expresará como una función de las tensiones 
principales (σ1, σ2, σ3) o de los invariantes del tensor de tensiones (I1, I2, I3). 
 
3.2.2.- Caso elasto-plástico perfecto 
 
Considerando el modelo de comportamiento mostrado en la figura 3.2 podemos considerar 
dos situaciones. En la primera se producirá una carga desde el punto O hasta el punto F. En la 
segunda se producirá una descarga desde el punto O. La figura 3.2 representa el 
comportamiento de un material sometido a un ensayo de carga uniaxial. 
 
 En la primera de las situaciones, esto es, carga desde el punto O hasta el punto F, el 
incremento de la tensión es igual a cero (∆(σ)=0). Esta carga dará lugar a un incremento de las 
deformaciones plásticas igual a 
p
OFε& . 
 
 En el segundo caso, es decir, descarga desde el punto O hasta el punto de σ igual a 
cero, no se generarán deformaciones plásticas. Las deformaciones serán de tipo elástico y con 
signo contrario a las generadas en el proceso de carga. 
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Figura 3.2. Esquema del comportamiento tenso-deformacional de un material con comportamiento elasto-
plástico perfecto (EPP). 
 
 El caso de un comportamiento elasto-plástico perfecto se caracteriza porque una vez 
alcanzada la tensión de plastificación σ’, ésta se mantendrá constante a medida que se 
incremente la deformación experimentada por el material. 
 
3.2.3.- Caso elasto-plástico con reblandecimiento 
 
 En la figura 3.3 se muestra un esquema del comportamiento tenso-deformacional del 
tipo elasto-plástico con reblandecimiento. 
 
 
 
Figura 3.3. Esquema del comportamiento tenso-deformacional de un material con comportamiento elasto-
plástico con reblandecimiento (SS). 
 
 En la figura 3.3 se puede ver que una vez que el material ha alcanzado una tensión 
máxima, denominada de plastificación o de pico (σ’), el material entra en su régimen de 
plasticidad. Para esta tensión el criterio de rotura se hace igual a cero. 
 
 Para el caso de un proceso de carga como el mostrado en la figura (paso del estado 
tensional O al estado F) se incrementa la deformación plástica (∆εpof). 
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3.3.- Modelo incremental en mecánica de rocas 
 
La ley que relaciona los incrementos de deformaciones elásticas con los incrementos de 
tensiones se presenta en la ecuación (3-5). Esta es la forma incremental de la ley de Hooke 
generalizada para un estado multiaxial. 
 
e
kl
e
ijklij εCσ && =
 
(3-5) 
 
 De la figura 3.3 se puede deducir el principio de descomposición de las 
deformaciones, según el cual, la deformación total se puede descomponer en una arte elástica 
y otra plástica, por lo que la ecuación (3-5) quedaría de la forma indicada en (3-6). 
 ( )pklkleijklij εεCσ &&& −=
 
(3-6) 
 
 A partir del principio de máxima disipación plástica podemos obtener el incremento de 
deformaciones plásticas. De forma general, partiendo de un estado inicial multiaxial elástico 
(punto A de la figura 3.4) y realizamos un ciclo completo de carga pasando por los puntos B, 
en el que el material plastifica, C, carga plástica, y descarga final al punto A podemos plantear 
el postulado de máxima disipación plástica, considerando el tramo BC como infinitesimal, de 
la manera indicada en la ecuación (3-7). 
 ( ) 0≥− pijAijBij εσσ &
 
(3-7) 
 
La ecuación (3-7) indica que el ángulo formado por los vectores de incremento de 
deformación plástica y la diferencia de tensiones no puede ser mayor que 90 grados. Se 
conoce como regla de normalidad al hecho de que el vector de incremento de deformaciones 
plásticas sea perpendicular al plano tangente a la función de fluencia en el punto de estudio. 
De forma más general Von Misses [1928] propuso que este incremento dependiese de un 
potencial plástico Q, por lo que podemos definir la regla de flujo como se indica en la 
ecuación (3-8). 
 
 
 
Figura 3.4. Principio de máxima disipación plástica en un dominio convexo (F=0). 
 
                                   Capítulo 3 – Comportamiento de los medios continuos: teoría incremental de la plasticidad 
Página 39 
σ
ε
p
∂
∂
=
Q
λ&&
 
(3-8) 
 
 En la ecuación (3-8), denominada regla de flujo no asociada el parámetro λ, en forma 
incremental, se denomina multiplicador plástico, es un escalar y depende, de forma general, 
del estado tenso-deformacional y de las propiedades del material. Si Q es igual a F, la 
ecuación (3-8) se denomina regla de flujo asociada. 
 
 Con esto la ecuación constitutiva quedaría de la forma indicada en la ecuación (3-9). 
 






∂
∂
−=
kl
kl
e
ijklij σ
Q
λεCσ &&&
 
(3-9) 
 
 Teniendo en cuenta que sobre la superficie de fluencia (criterio de rotura) se debe 
verificar que Ḟ=0 podemos escribir que: 
 
η
η
F
σ
σ
F
F ij
ij
&&&
∂
∂
+
∂
∂
=
 
(3-10) 
 
 Sustituyendo la ecuación (3-9) en la (3-10) y considerando que el incremento de λ lo 
podemos igualar al incremento del parámetro de plasticidad, η, tendríamos que (ecuación (3-
11)): 
 
η
η
F
σ
Q
ηεC
σ
F
F
kl
kl
e
ijkl
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
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
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(3-11) 
 
 De la ecuación (3-11) podemos despejar el incremento del parámetro plástico, que será 
igual a (ecuación (3-12)). 
 
H
εC
σ
F
η
kl
e
ijkl
ij
&
&
∂
∂
=
 
(3-12) 
 
 En la ecuación (3-12) H es igual a la suma de H0 y Ht (H=H0+Ht). Estas se definen en 
la ecuación (3-13). 
 



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


∂
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e
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(3-13) 
 
 Ahora sustituyendo la ecuación (3-12) en la (3-9) podemos definir la ley constitutiva 
de un material con un comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento (ecuación (3-
14)). 
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(3-14) 
 
 En la ecuación (3-14) el parámetro <1> tomará el valor igual a 1 cuando el caso 
estudiado sea de carga plástica, mientras que tomará el valor igual a cero para el caso de 
descarga elástica. 
 
 H, en la ecuación (3-12) es el módulo plástico y Ht (ecuación (3-13)) es el módulo de 
reblandecimiento/endurecimiento. La clasificación empleada para determinar el carácter de 
endurecimiento o reblandecimiento del material dependerá del signo del parámetro Ht, de tal 
manera que para valores de Ht positivos se considerará que el comportamiento será con 
endurecimiento, para valores negativos será con reblandecimiento y para valores iguales a 
cero será de tipo elasto-plástico perfecto. En el caso de que H=H0+Ht sea igual a cero (Ht=-
H0) el comportamiento será de tipo frágil (Vardoulakis [1994]). 
 
 El análisis presentado anteriormente es válido tanto para comportamiento de tipo 
elasto-plástico con reblandecimiento como elasto-plástico perfecto. Para este último caso 
bastará considerar que la función de fluencia F no presenta dependencia con el parámetro de 
plastificación η. Por tanto, para este caso, ∂F/∂η será igual a cero. 
 
3.3.1.- Parámetros elásticos 
 
Se necesitan dos parámetros para definir el comportamiento lineal de un material isótropo, 
usándose generalmente el módulo de Young E, siempre positivo, y el coeficiente de Poisson ν 
(con valores entre 0 y 0.5), de forma que a medida que ν tiende al valor 0.5 el material llega a 
ser incompresible. Estos parámetros se pueden obtener a partir de un ensayo a compresión 
uniaxial sobre una probeta cilíndrica durante el cual se midan la deformación vertical y radial 
de la misma. Además de los anteriores se usan también los parámetros de Lamé (λ y µ), el 
módulo de carga (K, o módulo de Bulk) y el modulo cortante (G). Todos estos se pueden 
obtener, mediante relaciones sencillas, a partir del módulo de Young y del coeficiente de 
Poisson. En Alonso [2001] se pueden encontrar las expresiones que relacionan estos últimos 
con el coeficiente de Poisson y el módulo de Young. 
 
3.3.2.- Criterios de rotura usuales en mecánica de rocas 
 
3.3.2.1.- Criterio de rotura de tipo Mohr-Coulomb 
 
 El comportamiento elasto-plástico se puede definir mediante un criterio de rotura 
dependiente del estado tensional, σ, y del parámetro de reblandecimiento, η. Para el caso de 
criterios de rotura de tipo Mohr-Coulomb, expresándolo en función de las tensiones 
principales (σ1 la máxima y σ3 la mínima), la función quedaría de la forma expresada en la 
ecuación (3-15). 
 
( ) ( ) ( ) ( )ηKηC2ηKσση,σ,σF pp3131 −−=
 
(3-15) 
 
 En la ecuación (3-15) los parámetros Kp(η) y C(η) serán los que definan la variación de 
la fricción, el primero, y la cohesión, el segundo, en función del parámetro de 
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reblandecimiento. El modelo de evolución, tanto para la fricción como para la cohesión se 
muestra en la figura 3.5. 
 
 
Figura 3.5. Definición de la evolución de la variable genérica χ en función del parámetro de reblandecimiento η. 
χ puede entenderse tanto como para la cohesión como para la fricción. 
 
 En la figura 3.5 se muestra el modelo de evolución del parámetro χ con el parámetro 
plástico η. Este es un modelo bilineal que, partiendo de un valor de pico, correspondiente a η 
igual a cero, disminuye de forma lineal hasta alcanzar un valor de residual, χ´, para un valor 
específico de η. Este valor de η es el que marcará el límite entre la etapa de reblandecimiento 
y la de residual y se denotará por η*. 
 
 El potencial plástico se definirá de la manera mostrada en la ecuación (3-16). 
 
( ) ( )ηKσση,σ,σQ ψ3131 −=
 
(3-16) 
 
 El parámetro Kψ(η) de la ecuación (3-16) denota la variación del ángulo, ψ, de 
dilatancia con el parámetro η. La definición de Kψ(η), junto la del parámetro Kp(η) de la 
ecuación (3-15) se muestran en la ecuación (3-17). 
 
( ) ( )( )( )( )
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(3-17) 
 
 De forma general el ángulo de dilatancia ψ es función, en el caso de rocas, tanto de η 
como de la tensión principal mínima σ3 Alejano y Alonso [2005]. Con esto, la función del 
potencial plástico sería de la forma mostrada en la ecuación (3-18). 
 
( ) ( )η,σKσση,σ,σQ 3ψ3131 −=
 
(3-18) 
 
 A partir de la definición del modelo de tipo Mohr-Coulomb con reblandecimiento 
definido en las ecuaciones anteriores podemos definir determinados casos concretos con un 
interés especial. 
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 Para el caso de Mohr-Coulomb de tipo elasto-plástico perfecto (EPP) bastaría con 
igualar el valor de cohesión de pico con el de cohesión de residual y el de fricción de pico con 
el de residual. Lo mismo habría que hacer con la dilatancia. Con esto el criterio de rotura y el 
potencial plástico quedarían definidos como se muestra en la ecuación (3-19). En este caso 
ambos, es decir, el criterio de rotura y el potencial plástico sólo serían dependientes del estado 
tensional. 
 
( )
)
)
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
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+
=
−−=
ψsin(1
ψsin(1
K
KCKσσσ,σF
ψ
pp3131 2
 
(3-19) 
 
 Para el caso de Mohr-Coulomb de tipo elasto-frágil (EB), teniendo en cuenta que el 
valor del parámetro de paso de régimen de reblandecimiento al de residual (η*) tiende a 
anularse,  se tendrían que definir dos criterios de rotura. Uno de ellos correspondería con los 
valores de pico de cohesión y de fricción y el otro con los valores de residual de ambos 
parámetros. Por tanto, el criterio de rotura sería el mostrado en la ecuación (3-20). Este tipo de 
modelos, así como el elasto-plástico con reblandecimiento, pueden ser problemáticos a la hora 
de resolución mediante métodos numéricos debido a la aparición de zonas del material en las 
que puedan darse problemas de localización de las soluciones (Carranza-Torres [2000]). 
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(3-20) 
 
 El modelo de plasticidad de tipo Tresca sería el equivalente al modelo de Mohr-
Coulomb con reblandecimiento pero en el que sólo varía con el parámetro de plastificación la 
cohesión y el ángulo de fricción permanecerá constante e igual a cero. 
 
3.3.2.2.- Criterio de rotura de tipo Hoek-Brown 
 
Desarrollado por Hoek y Brown [1980] es, junto con el de Mohr-Coulomb, uno de los más 
utilizados en mecánica de rocas. Su expresión, en función de las tensiones principales y del 
parámetro de plastificación, se muestra en la ecuación (3-21). 
 
( ) 2ci3ci3131 σsσσmσση,σ,σF +−−=
 
(3-21) 
 
 Los parámetros de la ecuación (3-21) m y s son parámetros del material y pueden 
referirse tanto al macizo rocoso sano o roto. Para el primero se denotarán por mms y sms y, para 
el segundo, mediante mmr y smr. 
 
 En la ecuación (3-21) aparece también el parámetro σci. Este hace referencia a la 
resistencia a compresión de la roca intacta. Por definición el valor del parámetro s de la 
ecuación (3-21) para la roca intacta (sr) es igual a uno (sr=1). Los valores para la roca intacta 
de m (mr) y σci se pueden obtener mediante ensayos de compresión triaxial, con diferentes 
tensiones de confinamiento, o mediante tablas (Hoek [1983], Doruk [1991], Hoek et al. 
[1992]). 
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 En estudios posteriores Hoek et al. [1995] han introducido un criterio de rotura de tipo 
Hoek-Brown generalizado (ecuación (3-22)) en el que los parámetros m y s son función del 
GSI. 
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(3-22) 
 
 El índice adimensional del GSI, introducido por Hoek et al. [1995], es una herramienta 
que nos permite estimar la reducción de la resistencia del macizo rocoso en distintas 
condiciones geológicas. Este puede variar entre 10 y 100, de tal manera que los macizos con 
un GSI del orden de 10 se corresponden con macizos de calidad baja mientras que los macizos 
con GSI del orden de 100 son macizos de calidad alta. Concretamente, el valor del GSI 
considerado como límite para diferenciar un macizo de mala de otro de buena calidad es 25 
(GSIlim=25). 
 
 Las expresiones que utilizamos para la estimación de los parámetros del criterio de 
rotura de Hoek Brown se muestran en la ecuación (3-23). 
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(3-23) 
 
 La estimación de los parámetros del criterio de rotura de Hoek-Brown puede realizarse 
también mediante las tablas presentadas en Hoek et al. [1995]. Existe una versión española de 
dichas tablas en Ramírez Oyanguren [1995]. 
 
 Lo anterior nos sirve para determinar los valores de pico de los parámetros m y s para 
el criterio de rotura de Hoek-Brown. Para la obtención de los valores de residual de dichos 
parámetros se empleará la misma metodología pero empleando un valor del GSI 
correspondiente al valor de residual. Este se obtendrá mediante la propuesta de Cai et 
al.[2007] (ecuación (3-24)). 
 
GSI0.0107eGSI' 245.17=
 
(3-24) 
 
 Una vez que tenemos los valores de los parámetros materiales de m y de s, tanto de 
pico como de residual podemos suponer una variación de tipo bilineal, con el parámetro de 
plastificación η, como la mostrada en la figura 3.5. 
 
3.3.2.3.- Estimación de los parámetros del criterio de rotura Mohr-Coulomb a partir de 
los parámetros del criterio Hoek-Brown. 
 
Al ser el criterio de Mohr-Coulomb, también, muy usado en códigos numéricos empleados en 
la resolución de problemas de mecánica de rocas se hace necesaria la definición de una 
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metodología que nos permita pasar de los parámetros integrantes del criterio de rotura de 
Hoek-Brown (m y s) a los propios del criterio de rotura de Mohr-Coulomb (cohesión y 
fricción). 
 
 Para esto se empleará la metodología propuesta por Hoek et al.[2002] según la cual, a 
partir de la curva obtenida en el plano σ1-σ3 mediante la ecuación (3-8) para un rango de 
valores dados de σ3 (σt ≤ σ3 ≤ σ3
max
) y unos valores de los parámetros m y s se tratará de ajustar 
una ecuación del tipo del criterio de rotura de Mohr-Coulomb (ecuación (3-15)) de tal manera 
que las áreas definidas por ambas curvas sean equivalentes. Los parámetros que se van a usar 
para el ajuste serán la cohesión y la fricción.  
 
 Las expresiones propuestas para la obtención de la fricción y la cohesión por Hoek et 
al.[2002] se muestran en la ecuación (3-25). 
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(3-25) 
 
 En la ecuación (3-25) a es igual a 0.5 y σ3n es igual a σ3
max/ σci. 
 
3.3.2.4.- Criterio de rotura de tipo Drucker-Prager 
 
 El criterio de Drucker-Prager [1952] se suele expresar en función del primer invariante 
del tensor de tensiones, I1, y del segundo invariante del tensor desviador de tensiones, J2. La 
expresión del criterio de rotura de tipo Drucker-Prager se presenta en la ecuación (3-26). 
 
( ) φ1φ221 k
3
I
qJη,J,IF −−=
 
(3-26) 
 
 Los invariantes que aparecen en la ecuación (3-26) se definen en la ecuación (3-27). 
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(3-27) 
 
 En la expresión del segundo invariante del tensor desviador de tensiones, J2, las 
tensiones si se definen como se muestra en la ecuación (3-28). El sub-índice “i” hace 
referencia a la dirección principal en tensiones. 
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 La relación de los parámetros que aparecen en la definición del criterio de rotura de 
tipo Drucker-Prager (ecuación 2-26), es decir, qϕ, y kϕ, con los parámetros de cohesión y 
fricción del criterio de rotura de Mohr-Coulomb se muestran en la ecuación (3-29). 
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(3-29) 
 
 En la ecuación (3-29) el parámetro A puede variar desde -1, para el criterio de 
Drucker-Prager inscrito en el de Mohr-Coulomb, hasta 1, que correspondería para el criterio 
circunscrito al hexágono definido por el criterio de Mohr-Coulomb. En la figura 3.6 se 
muestra un esquema del criterio de rotura de Mohr-Coulomb y su relación con el de Drucker-
Prager, tanto inscrito como circunscrito. 
 
 
 
Figura 3.6. Representación en el espacio de tensiones principales de los criterios de rotura de tipo Mohr-
Coulomb y Drucker-Prager (inscrito y circunscrito). 
 
 En la figura 3.6 se muestra el aspecto en el espacio de tensiones principales de los 
criterios de rotura de Mohr-Coulomb y Drucker-Prager. 
 
3.3.3.- Comportamiento post-rotura 
 
La rotura en un material se produce cuando éste se encuentra sometido a un estado tensional 
tal que cumple el criterio de rotura. Una vez superado este punto el material roto presenta una 
resistencia residual definida mediante un criterio de rotura residual. 
 
Por tanto, el criterio de rotura residual marca las tensiones que es capaz de soportar el 
material una vez roto, por lo que tendrá típicamente la misma forma (Hoek-Brown, Mohr-
Coulomb, etc.) que el criterio de rotura de pico, pero con distintos valores de los parámetros 
materiales. 
 
En el caso de que el criterio de rotura de pico y los parámetros de pico y residuales 
sean iguales, el material tendrá un comportamiento elasto-plástico perfecto. 
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El comportamiento elasto-frágil está caracterizado por un criterio de rotura residual 
igual al de pico, pero con parámetros que indican que resiste menos (por ejemplo, si el criterio 
de rotura de pico es tipo Mohr-Coulomb, el residual será igual, pero con menor cohesión y/o 
fricción, por ejemplo), realizándose la transición de un criterio a otro de forma brusca. 
 
Respecto al comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento, se caracteriza 
porque la transición desde el régimen de pico hasta el residual es gradual, lo cual implica que 
la transición entre los dos criterios también es gradual. Esta etapa de transición corresponde 
precisamente a la etapa denominada reblandecimiento. 
 
 Dado un comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento como el mostrado en la 
figura 3.3 se observa que existen tres etapas características: elástica, reblandecimiento y 
residual. Estas tres etapas se pueden expresar en función del criterio de rotura como se indica 
en la ecuación (3-30). 
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 El estado elástico se da mientras que el parámetro de plastificación es igual a cero. 
Una vez que se inicia la etapa de reblandecimiento esta se mantiene hasta que el parámetro de 
plastificación alcanza el valor de η*. Una vez alcanzado éste se inicia la etapa de residual. La 
transición entre estas dos últimas etapas se controla mediante el parámetro de plastificación y, 
generalmente, se realiza de forma suave. En la figura 3.3 se puede comprobar que esta 
transición se realiza de forma lineal con una pendiente constante. Dicha pendiente se 
denomina módulo de descarga. En el caso de que la pendiente tienda a infinito estaríamos 
ante un comportamiento elasto-frágil mientras que, si la pendiente fuera nula estaríamos ante 
un caso elasto-plástico perfecto. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Capítulo 4 
 
Modelización numérica en problemas de elasto-
plasticidad 
 
 
 
 
Una vez definidos en el capítulo 3 las herramientas proporcionadas por la teoría incremental 
de la plasticidad para la resolución de los problemas insertados en el ámbito de la mecánica de 
rocas podemos introducir los aspectos básicos de la resolución de problemas elasto-plásticos 
mediante métodos numéricos. De forma general se introducirá primero el método se los 
elementos finitos para, a continuación, hacer una breve descripción del software numérico 
TAHOE [2003] empleado para la resolución de algunos de los problemas planteados en esta 
tesis. 
 
La modelización numérica de los macizos rocosos, mediante la que se busca obtener la 
distribución de las variables principales en el dominio de resolución considerado (tensiones, 
desplazamientos,…) por medio de la resolución, de forma aproximada, de las ecuaciones 
diferenciales que caracterizan el comportamiento del macizo, no está exenta de dificultades. 
 
 Al contrario que los aceros u otro tipo de metales, los macizos rocosos poseen unas 
características, inherentes a su naturaleza, que hacen que su tratamiento como materiales 
homogéneos, isótropos y continuos no sea, de forma general, muy próximo a la realidad. 
Existen, sin embargo, determinados casos en los que sí que es posible el tratamiento de los 
macizos rocosos, siempre de forma aproximada, como medios continuos e isótropos. Estos 
serían los casos de, por ejemplo, rocas de matriz muy débil o de un macizo muy fracturado de 
forma homogénea e isotrópica. En el primero de los casos, al tener la roca una matriz muy 
débil, el comportamiento final del sistema prevalecería sobre las discontinuidades existentes 
en el macizo. 
 
 Además, continuando con la problemática de la utilización de los métodos numéricos 
en macizos rocosos, en la Mecánica de Rocas se parte de una ausencia datos sobre el 
comportamiento de los macizos rocosos. Esta ausencia de datos solamente puede ser 
compensada con un buen plan de reconocimiento geotécnico. 
 
De lo anterior podemos decir que la modelización de un macizo rocoso deberá 
adaptarse a las siguientes condiciones iniciales: 
 
a) las propiedades del macizo son inciertas y vienen dadas por distribuciones 
aleatorias; 
b) las estimaciones de dichas propiedades son imperfectas y limitadas en número; 
c) las cargas son inciertas y variables en el tiempo; 
d) hay un enorme número de parámetros de influencia; 
e) los efectos tridimensionales suelen jugar un importante papel. 
 
El conjunto de propiedades inherentes de la Mecánica de Rocas hace que la 
complejidad en la resolución de los problemas propios de esta rama sea elevada, además de 
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requerir una metodología específica para su formulación y posterior resolución. Es importante 
conocer qué información se puede extraer del modelo y cómo se debe interpretar, ya que en 
muchos casos sólo se obtendrá una solución aproximada de la realidad. En estos casos, el 
modelo debe servir, principalmente, para aclarar ideas en un contexto complejo e incierto 
(Londe, [1993]) y no como una reproducción exacta del comportamiento real del macizo en la 
naturaleza. 
 
 Los modelos de los problemas a los que habitualmente se enfrenta la Mecánica de 
Rocas se pueden encuadrar, según Holling (Starfield y Cundall, [1988]) dentro de la categoría 
de problemas en los que no se tiene un número elevado de datos. Starfield y Bleloch [1986] 
proponen una serie de sugerencias para enfrentarse a la resolución de este tipo de problemas: 
 
a) un modelo es una simplificación de la realidad más que una imitación de la misma; 
b) el diseño del modelo debe guiarse por cuestiones que el usuario debe ser capaz de 
responder, más que por los detalles del sistema, lo cual ayuda a simplificar y controlar 
el modelo; 
c) es más apropiado construir unos pocos modelos simples que uno complejo; 
d) en vez de intentar validar el modelo, el usuario debe ser capaz de identificar y 
contrastar los mecanismos del problema, modos de deformación y rotura. Se trata más 
bien de realizar una validación cualitativa del problema; 
e) el propósito de modelizar problemas con limitación de datos es entender y explorar 
alternativas, más que hacer predicciones absolutas. 
 
Starfield y Cundall [1988] ponen de manifiesto que en este tipo de problemas en los 
que la existencia de datos es limitada la metodología de la modelización debe ser más 
heurística y flexible que en otro tipo de problemas en los que se disponen de más datos. Esto 
implica que las técnicas de verificación y validación empleadas comúnmente no tienen la 
misma eficacia en este tipo de problemas. 
 
 Cualquier modelización que se realice requiere la simplificación de las leyes de 
comportamiento global del macizo a un cierto número de zonas del mismo. Esto implica que 
lo que se busca es obtener un medio a escala y equivalente que reproduzca, de forma lo más 
aproximada posible, el comportamiento del macizo. La etapa de caracterización de este medio 
equivalente supone, según Panet [1993], la fase más delicada de la modelización ya que las 
propiedades del medio equivalente sólo pueden estimarse a partir de ensayos de laboratorio, 
de medidas in situ y reconocimientos geológicos y geotécnicos. 
 
 En la modelización numérica del comportamiento de los macizos rocosos es siempre 
preferible emplear modelos sencillos de los que se conozcan sus deficiencias y limitaciones, 
así como sus virtudes, que modelos de mayor complejidad en los que entren en juego una 
gran variedad de parámetros que, posiblemente, no sean representativos y difíciles de obtener. 
Solamente tendría sentido la utilización de modelos más complejos en el caso de que la 
introducción de dichos modelos tuviera como resultado un cambio en el orden de magnitud de 
los resultados, adecuándose más exactamente al comportamiento observado del macizo. En 
modelización numérica, todo resultado que no esté dentro de un orden de magnitud previsible 
es, a priori, susceptible de ser erróneo en el sentido de no representar adecuadamente el 
comportamiento real del medio. 
 
 Como final de estos comentarios introductorios a la modelización numérica de los 
macizos rocosos hay que destacar que los métodos numéricos tienden a ser caros tanto en 
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términos de aplicaciones informáticas como en términos de preparación de personal con 
capacidad para la manipulación de dicho software. Para solventar el primer inconveniente el 
empleo de software de código libre, es decir, no requiere el pago de licencias comerciales para 
su uso puede ser una alternativa más que válida ya que existen numerosos programas de este 
tipo y tienen la característica de que siempre se pueden adaptar (modificación del código 
fuente) a la resolución del problema que se trata de resolver. 
 
4.1.- Método de los elementos finitos 
 
4.1.1.- Discretización espacial del problema 
 
Para describir el método de discretización espacial trataremos de analizar el caso de una barra 
de longitud L sometida a una fuerza de tracción en uno de sus extremos. En ambos extremos 
de la barra los desplazamientos en la dirección y no presentan restricción mientras que en el 
extremo izquierdo (x=0) se fijan los desplazamientos en la dirección x. La fuerza aplicada será 
dependiente del tiempo, t, por lo que será este un problema evolutivo. La densidad del 
material de la barra, la sección y el módulo de elasticidad lineal del material serán función de 
la variable espacial x. En la figura 4.1 se muestra un esquema del problema. 
 
 
 
Figura 4.1. Problema de barra sometida a una carga evolutiva F(t). 
 
 Las ecuaciones necesarias para la definición del problema se presentan a continuación. 
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 La ecuación (4-1) es la ecuación de equilibrio. La ecuación (4-2) representa la ley 
constitutiva del material elástica. Las ecuaciones en (4-3) son las condiciones de contorno y 
las ecuaciones de (4-4) representan las condiciones iniciales del problema, necesarias al ser 
este un problema evolutivo. Respecto a las condiciones de contorno cabe destacar que en x 
igual a cero son de tipo Dirichlet (se fijan los desplazamientos en la dirección x) mientras que 
en x igual a L son de tipo Neumann (se fija la fuerza aplicada). 
 
 El método de los elementos finitos se basa en la formulación del principio de los 
trabajos virtuales. Para esto será necesario definir un campo de desplazamientos admisibles 
Vad. Este campo se define en la ecuación (4-5). 
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 Con esto el problema quedaría definido como: encontrar un campo de desplazamientos 
u(x,t) perteneciente al campo de desplazamientos admisibles Vad tal que se verifique la 
ecuación (4-6). 
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(4-6) 
 
 La ecuación (4-6) es la formulación débil del problema definido por las ecuaciones (4-
1), (4-2), (4-3) y (4-4). A éstas últimas se las conoce como formulación fuerte del problema. 
Esta denominación derivada del hecho de que la resolución de dichas ecuaciones requiere que 
la solución sea continua hasta su segunda derivada mientras que, para la formulación débil 
(ecuación (4-6)), sólo se requiere que sea continua hasta la primera derivada de la solución. 
 
 En los espacios de Galerkin, como el del método de los elementos finitos, se trata de 
aproximar el espacio de desplazamientos admisibles, Vad, mediante un campo de dimensión 
finita Vh. Este espacio se define mediante funciones continuas y polinómicas a trozos. La 
definición del espacio Vh, por medio de funciones polinómicas de grado 1, se presenta en la 
ecuación (4-7). 
 
[ ] [ ]( ) [ ]{ }10 0000 Pv;L,Cv,)v(/RL,:vV
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(4-7) 
 
 Tomando como base del espacio Vh {φi(x)}'i=1, podemos escribir la solución u(x,t) 
como una combinación lineal de dicha base (ecuación (4-8)). 
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 En la figura 4.2 se muestran las funciones de forma polinómicas de grado 1 empleadas 
como base para el espacio Vh. El tamaño de cada elemento de la malla, en este caso, se define 
como h=L/('-1). 
 
 
Figura 4.2. Funciones polinómicas de grado 1, definidas en el dominio [0,L] empleadas como base para el 
espacio de desplazamientos Vh. 
 
 Entonces, sustituyendo el campo de desplazamientos Vad por su aproximación 
mediante polinomios de grado uno Vh, el problema quedaría definido como se muestra en la 
ecuación (4-9). 
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 En la ecuación (4-9), habiendo elegido una base conveniente, las matrices de rigidez, 
K, y de masa, M, son huecas por lo que la resolución del problema mediante métodos 
numéricos no requiere mucha memoria computacional. Además la matriz de masa se suele 
aproximar mediante una matriz de tipo diagonal. Las matrices de rigidez y de masa, así como 
el vector f se definen como se indica en la ecuación (4-10) 
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 Con el fin de aclarar la implementación del método de los elementos finitos se 
procede, a continuación, a especificar ésta para el caso de un problema estacionario definido a 
partir del modelo de la ecuación (4-6) obviando el primer término del primer miembro. 
Entonces la formulación débil del problema sería de la forma indicada en la ecuación (4-11) 
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 Considerando todos los coeficientes presentes en la ecuación (4-11) constantes y 
suponiendo un comportamiento elástico lineal (ecuación (4-2)) se tiene que (ecuación (4-12)) 
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 Al integrar por partes el primer miembro de la ecuación (4-12) y empleando las 
condiciones de contorno como las mostradas en la ecuación (4-3) se obtiene la ecuación 
(ecuación 4-13). 
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 La ecuación (4-13) representa el principio de los trabajos virtuales en el que el primer 
miembro representa el trabajo global realizado por las tensiones internas para un campo de 
desplazamientos virtuales v y el segundo miembro representa el trabajo global realizado por 
las fuerzas distribuidas, f, y las fuerzas concentradas, F. 
 
 El problema de la ecuación (4-13), esto es, encontrar un campo de desplazamientos u 
perteneciente al campo Vad se puede rescribir empleando los funcionales a y l de la manera 
indicada en la ecuación (4-14). 
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 Ahora remplazamos la búsqueda de la solución u, perteneciente a un campo de 
dimensión infinita por la búsqueda de la solución uh perteneciente a un campo de dimensión 
finita Vh. Si φi es una base del espacio Vh se tiene que 
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 Definida la base de Vh y empleando las propiedades de linealidad de los funcionales a 
y l podemos escribir  
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 La ecuación (4-16) se reduce al cálculo de un sistema de ecuaciones lineales (ecuación 
(4-17)). 
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 En la ecuación (4-17) la componente j,i de la matriz K es igual a a(φj, φi), el 
componente j del vector b es igual a l(φi) y u es el vector solución igual a (u1,u2,…u')t. 
 
 Usando las funciones del tipo de las mostradas en la figura 4.2 podemos escribir los 
componentes de la matriz K y del vector b como se indica en la ecuación (4-18). 
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(4-18) 
 
 Como, por definición, los coeficientes se anulan para valores de i distintos de j-1, j y 
j+1, podemos escribir las ecuaciones j y j+1 del sistema a resolver de la siguiente forma 
(ecuación (4-19)) 
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 Las integrales que se tendrán que calcular en cada elemento [xj,xj+1] serán las 
mostradas en la ecuación (4-20). 
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 Teniendo en cuenta que jjjjjj KKK
~
+= .  
 
 Por tanto, la matriz elemental Kj y el vector elemental bj para el elemento [xj,xj+1]  son 
iguales a (ecuación (4-21)) 
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 El ensamblado de las matrices elementales y de los vectores elementales da lugar a la 
matriz global y al vector global del método. De lo anterior se deduce que la sistemática para 
implementar el método consiste en: 
 
1) bucle en elementos de la malla espacial calculando la matriz elemental [Kj] y el vector 
elemental bj; 
2) incorporación de las contribuciones de cada elemento a la matriz general de rigidez, K, 
y al vector global b; 
3) finalizado el bucle imposición de las condiciones de contorno; 
4) finalizar el proceso resolviendo el sistema de ecuaciones lineales obtenido. 
 
Para la imposición de las condiciones de contorno de tipo Dirichlet se emplea, con el 
fin de ser un método lo más general posible, el método de bloqueo. Este método consiste en 
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multiplicar por un número, varios órdenes de magnitud más grande que el orden de magnitud 
de los datos del problema, el coeficiente de la diagonal correspondiente a la ecuación en la 
que se encuentre la condición de contorno. También se multiplicaría el término 
correspondiente del vector global b. Una vez hecho esto bastaría multiplicar el término 
correspondiente del vector b por el valor de la condición frontera. Este método puede 
presentar el inconveniente de empeorar el condicionamiento de la matriz del sistema lo que 
obligaría a emplear algún tipo de pre-condicionador. 
 
Existen otros métodos para la resolución aproximada de las ecuaciones en derivadas 
parciales como las que definen el problema que se está tratando de resolver. Por ejemplo, el 
método de las diferencias finitas es, también, uno de los métodos más ampliamente utilizado 
para la resolución de este tipo de problemas. La diferencia entre éste y el método de los 
elementos finitos estriba, fundamentalmente, en la forma de realizar la discretización espacial 
del problema. Aún así, aunque la discretización espacial en estos dos métodos sea distinta, el 
planteamiento final del problema puede ser similar. Este es el caso en el que los coeficientes 
sean constantes y no presenten dependencia de la variable espacial x. Las ecuaciones a las que 
se llega una vez discretizado el problema son equivalentes. En ambos métodos se obtiene una 
matriz de rigidez, K, hueca y una matriz de masa, M, que en el caso del método de los 
elementos finitos es tri-diagonal (si empleamos funciones polinómicas a trozos de grado 1 
como base del espacio Vh) y, en el caso del método de las diferencias finitas es de tipo 
diagonal. Ambos tipos de matrices, tri-diagonal y diagonal, presentan unas propiedades muy 
similares. 
 
4.2.- Discretización temporal del problema 
 
En el apartado anterior hemos realizado la discretización espacial del problema definido por 
las ecuaciones (4-1) a (4-3). Como éste depende de la variable temporal t además de la 
variable espacial x, es necesario realizar una nueva discretización del problema pero esta vez 
para la variable de tiempo, teniendo en cuenta las condiciones iniciales del problema definidas 
en la ecuación (4-4). 
 
 Concretamente, tomaremos el problema definido en la forma mostrada en la ecuación 
(4-9), es decir, ya discretizado espacialmente, y aplicaremos los esquemas de integración 
necesarios. Previamente redefiniremos la ecuación (4-9) como un sistema de ecuaciones como 
se muestra en la ecuación (4-22) con el fin de obtener un sistema de primer orden. 
 







=
=+
v(t)
td
u(t)d
(t)u(t)
td
v(t)d
fKM
 
(4-22) 
 
 Los esquemas de integración temporal se dividen, en dos tipos: explícitos e implícitos. 
En el siguiente apartado se presentarán las principales características de cada uno de ellos. 
 
4.2.1.- Esquemas de discretización temporal 
 
Para el análisis de los esquemas de discretización temporal se empleará la notación clásica 
empleada para las ecuaciones diferenciales (ecuaciones (4-23) y (4-24)). 
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( )Yt,F
td
Yd
=
 
(4-23) 
 
0Y)Y( =0
 
(4-24) 
 
 Si definimos el intervalo de resolución como [0,T] y se divide éste en pequeños 
intervalos de tiempo ∆t, podemos definir al tiempo inicial (igual a 0) como t0. Entonces 
tendremos que tn=n∆t (n=0,1,2,…). 
 
 Uno de los tipos de esquemas numéricos más empleados para la resolución de 
problemas del tipo del definido en las ecuaciones (4-23) y (4-24) es el Runge-Kutta de tipo θ-
esquema y de orden 1. Este se define en la ecuación (4-25). 
 
( ) ( ) ( ).Y,tFθ1Y,tFθ
∆t
YY nn1n1n
n1n
−+=
− ++
+
 
(4-25) 
 
 En la ecuación (4-25) Yn+1 ≈ Y((n+1) ∆t) es la solución en el tiempo igual a (n+1). Esta 
se conoce a partir de la solución en el tiempo igual a n y del valor del parámetro θ. El valor 
del parámetro θ puede oscilar entre 0 y 1 y su elección determina el tipo de esquema. De 
forma general se tiene que para θ igual a 0 se tendrá un método de tipo Euler explícito, para θ 
igual a 1 un método de tipo Euler implícito y para valores de θ comprendidos entre 0 y 1 se 
tendrán distintos métodos implícitos. 
 
4.2.1.1.- Esquema de tipo explícito 
 
Para estudiar las propiedades de este esquema se tratará de resolver el problema de la 
ecuación (4-26) que tiene como solución exacta: y(t)=e-λt. En la ecuación (4-26) λ es siempre 
positivo. 
 





=
−=
10 )(y
λy
td
yd
 
(4-26) 
 
 Aplicando el θ-esquema de la ecuación (4-25) con θ igual a cero se tiene que la 
solución para el tiempo igual a n+1 es igual a (ecuación (4-27)) 
 
( ).λ∆tyy n1n −=+ 1
 
(4-27) 
 
 Ahora en función de la elección de ∆t se pueden observar los distintos 
comportamientos característicos de este tipo de método.  
 
Para valores grandes del intervalo de tiempo, esto es, ∆t mayores que 2/λ, aparecen en 
la solución oscilaciones que van aumentando (en amplitud) a medida que el t aumenta. Este 
comportamiento se denomina inestabilidad numérica. 
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 Si se verifica que 1/λ < ∆t < 2/λ la solución presentaría, al igual que en el caso anterior, 
una oscilación pero en este caso no crecería con el tiempo. Este comportamiento se denomina 
oscilación numérica. 
 Para obtener una solución correcta del problema definido en la ecuación (4-26) 
deberemos definir el paso de tiempo ∆t con valores menores que 1/λ.  
 
4.2.1.2.- Esquema de tipo implícito 
 
En el caso de un esquema de discretización Runge-Kutta de tipo θ-esquema con θ igual a 1 
tendemos un esquema de tipo implícito. 
 
 La solución para el tiempo n+1 en este caso es la mostrada en la ecuación (4-28). 
 
.
λ∆t
y
y
n
1n
+
=
+
1  
(4-28) 
 
 Como por definición, el problema que estamos resolviendo, tanto λ como ∆t son 
positivos este tipo de esquema no generará inestabilidades. Esto nos proporciona la ventaja 
respecto al esquema explícito de poder emplear incrementos de tiempos más grandes aunque, 
por otro lado, el error que cometemos va aumentar a medida que el ∆t aumente. 
 
4.2.2.- Estabilidad de esquemas de discretización temporal 
 
La estabilidad de los esquemas de discretización temporal se estudiará para el caso de 
elasticidad lineal, con coeficientes constantes y sin cargas distribuidas. El problema a resolver 
se plantea en la ecuación (4-29). 
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(4-29) 
 
 Llamando a duj/dt= vj(t) y siendo ujn la solución aproximada de uj en el tiempo tn, 
podemos definir cada uno de los esquemas de la siguiente forma: 
 
a.- Esquema explícito 
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(4-30) 
 b.- Esquema implícito 
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(4-31) 
 
 Con el análisis de la estabilidad numérica de un esquema de cálculo se pretende 
verificar que las soluciones propuestas por dicho esquema respetan la naturaleza acotada de 
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las soluciones físicas del problema. Concretamente, en el caso de elasticidad lineal como el 
que estamos analizando se espera que las soluciones sean del tipo de las mostradas en la 
ecuación (4-32). Que la solución sea acotada implica que lo sean tanto un como vn cuando n 
tienda a infinito. 
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
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(4-32) 
 
 Ahora, sustituyendo las soluciones del tipo de la ecuación (4-32) en los esquemas 
propuestos (4-30) y (4-31) se tiene que: 
 
 a.- Esquema explícito 
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(4-33) 
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 b.- Esquema implícito 
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(4-35) 
 
 Para el esquema explícito la estabilidad de la solución se tiene que analizar mediante 
el estudio de la norma de los autovalores de la matriz de la ecuación (4-33) de tal manera que, 
en el caso de que la norma de los autovalores sea mayor que la unidad, la onda elástica 
tenderá a amplificarse mientras que en el caso de la norma sea menor o igual a la unidad, la 
solución será estable. En el caso de que la norma sea igual a la unidad la solución será estable 
sin amortiguamiento mientras que si la norma es menor que la unidad la solución será estable 
y amortiguada. 
 
 Los autovalores de la matriz de la ecuación (4-33), teniendo en cuenta que α∆t ≤ 0 y 
considerando que │λ1│>│λ2│, se tiene que:  
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
−∈==
−∞−∈>
]04[si1
4si1
,
,
α∆tλλ
α∆tλ
21
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(4-36) 
 
 En el caso de emplear un incremento de tiempo tal que se verificase que α∆t < -4 daría 
como resultado una amplificación de la energía del sistema por lo que la solución perdería su 
condición de acotación. 
 
 Para valores que hagan que α∆t sea mayor que 4 la solución se mantendría acotada. 
Introduciendo esta condición en la ecuación (4-34) se obtiene la condición para el tamaño del 
incremento de tiempo que mantiene estable la solución (ecuación (4-37)). 
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h
E
ρ
∆t ≤
 
(4-37) 
 
 La condición mostrada en la ecuación (4-37) pone de manifiesto la restricción del 
tamaño de paso de los esquemas explícitos y, teniendo en cuenta que la velocidad de 
propagación de las ondas de tipo P (ondas de trasmisión de los desplazamientos axiales) es 
igual a (ecuación (4-38)) 
 
ρ
E
c =
 
(4-38) 
 
 la condición sobre el tamaño de paso temporal puede rescribirse como se muestra en la 
ecuación (4-39). 
 
c
h
∆t ≤
 
(4-39) 
 
 La ecuación (4-39) indica que, para que el esquema sea numéricamente estable, el 
paso de tiempo empleado tiene que ser menor que el tiempo que tarda la onda P en propagarse 
entre los nodos de la malla espacial (el tamaño de la malla es igual a h). 
 
 En el caso de un esquema implícito los autovalores de la matriz del esquema de 
resolución (4-35) son números complejos de norma mayor que la unidad. Como la matriz a 
analizar es la inversa de la mostrada en la ecuación (4-35), la norma de los autovalores será 
siempre menor que la unidad, por lo que esquema será siempre estable. Surge, sin embargo, 
un inconveniente respecto al paso de tiempo empleado en estos esquemas. Para valores 
grandes de ∆t se tiene que │(un, vn)│ decrece muy rápidamente por lo que representa una 
solución amortiguada muy rápidamente que puede no estar de acuerdo con la realidad. Este 
comportamiento puede ser interesante en el caso de que estemos buscando soluciones 
estacionarias de tal manera que las etapas transitorias de la solución no sean de interés para el 
problema. En el caso de buscar soluciones transitorias mediante esquemas de resolución de 
tipo implícito tendríamos que emplear pasos de tiempo muy pequeños por lo que, en algunos 
casos, sería más conveniente emplear métodos de resolución explícitos. 
 
 En cada etapa de cálculo el método implícito tiene que resolver un sistema de 
ecuaciones mientras que el explícito resuelve un producto de vector por matriz. Esto hace que 
el coste computacional, para cada paso de cálculo, sea mucho menor en el caso de esquemas 
explícitos. El coste total de cálculo vendrá condicionado por el número de pasos que se tengan 
que hacer, por lo que el paso de tiempo juega también un papel importante. Por tanto la 
naturaleza del problema evolutivo, es decir, problemas evolutivos con transitorios cortos o 
con transitorios largos, es la que marcará el tipo de esquema a emplear ya que, para 
determinados casos, los esquemas implícitos tienen menos coste computacional que los 
explícitos. 
 
 Para la resolución de problemas estacionarios mediante un problema evolutivo la 
situación es todavía más favorable, en lo que respecta al peso computacional, para los 
métodos implícitos ya que cuanto mayor sea el paso de tiempo mayor amortiguamiento habrá 
y más rápidamente se alcanzará el régimen estacionario. 
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4.2.3.- Problemas estáticos frente a problemas dinámicos 
 
La discretización espacial del problema inicial nos lleva a un problema de tipo evolutivo o 
dinámico como el mostrado en la ecuación (4-9). La estrategia de resolución puede enfocarse 
desde dos métodos: resolución de un problema estático o resolución de una secuencia de 
problemas que converjan al inicial. 
 
 En el primer caso se trata de resolver, mediante un solo paso, el sistema de ecuaciones 
propuesto en la ecuación (4-40). 
 
fuK est =
 
(4-40) 
 
 En el segundo caso se trata de resolver un problema pseudo-evolutivo en el que el 
vector de cargas fevo se define como se muestra en la ecuación (4-41). 
 
)f()(flim evo ttt =∞→
 
(4-41) 
 
 Con esto el problema que se trata de resolver mediante esta segunda estrategia es una 
serie de problemas como el de la ecuación (4-42) que convergen hacia el problema de la 
ecuación (4-9). 
 
(t)(t)
td
(t)d
evofuK
u
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2
2
 
(4-42) 
 
 La principal diferencia entre ambos métodos recae en que, para el primero de ellos, 
bastaría resolver un solo sistema de ecuaciones mientras que para el segundo habría que 
resolver una serie de problemas en el que la carga aplicada fuera variando hasta alcanzar el 
valor final f(t). 
 
Respecto al espacio de memoria requerido por ambos métodos, hay que recordar que 
la matriz M, obtenida en la discretización espacial mediante el método de los elementos 
finitos suele aproximarse por una de tipo diagonal, por lo que ambos métodos requerirán una 
memoria similar. 
 
 Usualmente para resolver numéricamente el problema de la ecuación (4-42) se emplea 
el método de introducción de disipación (ecuación (4-43)). 
 
(t)(t)
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2
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(4-43) 
 
 En la ecuación (4-43) C es una matriz simétrica definida positiva. Este término implica 
que el amortiguamiento es proporcional a la velocidad de los nodos 
 
4.3.- Resolución numérica del problema elasto-plástico 
 
La metodología anterior se refería a los métodos empleados para la resolución de un problema 
elástico. Para la resolución mediante métodos numéricos del problema elasto-plástico es 
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necesario tener en cuenta, además, las ecuaciones del criterio de rotura, la regla de flujo, la 
condición de persistencia (condición de Kuhn-Tucker) y el principio de descomposición de 
deformaciones. 
 
 La ecuación que trataremos de resolver en este caso será la mostrada en la ecuación 
(4-44). 
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2
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(4-44) 
 
 En la ecuación (4-44) el término Fint depende del campo de desplazamientos, estado 
de plastificación y del nivel de endurecimiento/reblandecimiento. Esto da lugar a un problema 
de tipo no lineal que se tiene que resolver mediante un algoritmo de retorno que fuerce al 
material a permanecer en su estado de plastificación (definido por la función de fluencia). A 
continuación se presenta un caso unidimensional con una ley de fluencia del tipo de la 
mostrada en la ecuación (4-45). 
 
ηHσση))F(σ( cr −−=
 
(4-45) 
 
 En la ecuación (4-45) H representa el comportamiento plástico del material, de tal 
manera que si H es positivo se tratará de un comportamiento con endurecimiento, si es 
negativo se  tratará de un comportamiento con reblandecimiento mientras que si H es nulo 
estaremos ante un caso de plasticidad perfecta. En nuestro caso analizaremos un caso con H 
negativo. Antes de alcanzar la tensión de corte σcr el comportamiento del material será de tipo 
elástico con un módulo de Young igual a E. 
 
 En la figura 4.3 se presenta un esquema del comportamiento de un material con 
reblandecimiento, con una ley de fluencia del tipo de la mostrada en la ecuación (4-45). 
 
 
 
Figura 4.3. Modelo de material con reblandecimiento en carga uni-dimensional. 
 
 En la figura 4.3 se muestra la curva característica (tensión vs. deformación) de un 
material con comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento sometido a un ensayo de 
compresión uniaxial. La tensión a la cual el material entra en el régimen plástico viene 
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determinada por la función de fluencia (ecuación (4-45)) y es igual a σcr. Para esta tensión 
corresponde una deformación εcr. Para deformaciones menores que esta εcr el material se 
comporta de forma elástica y, una vez superada ésta, el material entra en el régimen plástico. 
Una vez que el material entra en su régimen plástico la curva σ vs. ε presenta una pendiente 
negativa, es decir, a medida que aumenta la deformación, la tensión disminuye. Este tipo de 
comportamiento está relacionado con la definición de reblandecimiento aunque, para estados 
tensionales más complejos que el caso de compresión uniaxial no tiene por qué ser 
coincidente. 
 
 En la figura 4.3 se muestra esquemáticamente el algoritmo de retorno empleado para 
la resolución numérica de problemas elasto-plásticos. El algoritmo consta, principalmente, de 
dos etapas: predicción y corrección. 
 
A.- Etapa de predicción: se emplea la hipótesis según la cual el material se encuentra 
en su régimen elástico. En este caso η es igual a cero. Por tanto, el incremento de 
tensiones obtenido para un incremento conocido de las deformaciones se obtiene 
mediante la ecuación (4-46). 
 
εEσ pred && =
 
(4-46) 
 
B.- Etapa de corrección: 
B.1.- Si se verifica la condición mostrada en la ecuación (4-47) la predicción 
elástica es correcta. Correspondería con el punto B’ de la figura 4.3. 
 
00 ≤),F(σ pred
 
(4-47) 
   
En el caso de que la función de fluencia se haga exactamente igual a 
cero la hipótesis empleada sería correcta ya que se correspondería con un caso 
límite entre el régimen elástico y el plástico. 
 
B.2.- En caso de verificarse la ecuación (4-48) existen dos posibilidades:  
 
00 >),F(σ pred
 
(4-48) 
  
B.2.1.- Caso de carga plástica (ecuación (4-49)). Punto B de la figura 
4.3. 
0>
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(4-49) 
  
 En este caso hay que corregir las tensiones con el fin de 
devolverlas a la superficie de fluencia. Esto se puede hacer mediante la 
ecuación (4-50). Correspondería con el paso desde e, punto B de la 
figura 4.3 al punto C. 
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(4-50) 
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B.2.2.- Caso de descarga elástica (ecuación (4-51)). 
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(4-51) 
 
 Este caso correspondería con un movimiento desde el punto A al 
punto B’ en la figura 4.3. 
 
4.4.- Problemas estacionarios en elasto-plasticidad 
 
La resolución de los problemas en elasto-plasticidad de tipo estacionario se realiza mediante 
la obtención de una serie de continua de problemas en los que la carga se va incrementando 
(positiva o negativamente) desde un valor inicial, en el que se conocen todos los datos del 
problema, hasta alcanzar el estado final del problema. Este proceso de incremento de la carga 
está asociado a un paso de tiempo que no tiene que referirse a un tiempo real. La ecuación (4-
52) muestra este proceso. 
 
acdeCiclo argfF int += (t)
 
(4-52) 
 
 La idea es generar una serie de soluciones {un}∞n=1 partiendo de unos valores 
conocidos de un=0 y fn=0 solución de Fint,n, conocidos, para obtener los correspondientes en el 
paso n+1. 
 
1n1n, ++
= fF int
 
(4-53) 
 
En la ecuación (4-53) Fint, n+1 representa las tensiones internas asociadas a un campo 
desconocido de desplazamientos un+1, y es función de todas las variables internas asociadas al 
modelo constitutivo elasto-plástico característico del problema. Este campo de 
desplazamientos es el resultado de aplicar un incremento de carga desde f n, para el que existe 
un campo asociado de desplazamientos igual a un, hasta f n+1. El incremento del campo de 
desplazamientos producido por el incremento de carga al pasar del estado n al n+1 se 
obtendrá por medio de la aplicación de la teoría incremental de la plasticidad. 
 
 Un aspecto que se debe considerar en este tipo de problemas es que la denominada 
“curva de carga” sea correctamente elegida ya que ésta definirá el historial del material que 
aparece en la ley constitutiva. Con el fin de garantizar la convergencia de las iteraciones en 
cada etapa de carga se emplearán incrementos de carga monótonos y pequeños. La ecuación 
(4-54) muestra la curva de carga. 
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(4-54) 
 
4.5.- Modelización numérica con TAHOE 
 
A continuación, y dado que el software TAHOE [2003] se empleará para la verificación de 
algunos de los resultados obtenidos mediante modelos numéricos desarrollados en esta tesis, 
se presentarán,  de forma sencilla, algunas características del software numérico TAHOE. 
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4.5.1.- Consideraciones básicas de TAHOE 
 
TAHOE es un código libre de simulación numérica, desarrollado por los laboratorios 
SANDIA, basado, principalmente, en el método de los elementos finitos. Además del método 
de los elementos finitos TAHOE incluye otro tipo de métodos como los “meshfree methods”, 
atomísticos y métodos de tipo “cohesive surface” para la modelización de procesos de 
fractura. El código está desarrollado de tal manera que se puedan modificar los modelos 
constitutivos que tiene implementados además de soportar condiciones de frontera como las 
denominadas “K-fields” y frontera rígida de varias geometrías. TAHOE está desarrollado con 
la posibilidad de ejecutarlo en paralelo en varias máquinas con el fin de reducir 
significativamente los tiempos de cálculo en problemas complejos. 
 
 La información detallada del código se puede obtener en http://tahoe.ca.sandia.gov. 
 
4.5.2.- Componentes internos de TAHOE 
 
TAHOE se organiza internamente de forma jerárquica en una serie de componentes 
(denominados en inglés como managers). La organización de TAHOE se muestra en la figura 
4.4. Cada uno de los componentes que integra TAHOE controla individualmente un tipo de 
datos y de funcionalidades que se configuran en ficheros de entrada de parámetros. A 
continuación se describe de forma somera cada uno de los componentes de TAHOE. 
 
  
Figura 4.4. Componentes internos de código TAHOE. 
 
El TAHOE manager es el componente que se sitúa en la parte principal de la 
organización jerárquica de TAHOE. Es el componente encargado de controlar la 
configuración del resto de componentes de TAHOE en la etapa de inicialización de una 
simulación además de comprobar la consistencia y la compatibilidad de los parámetros de 
entrada proporcionados en el código. También es el medio de comunicación entre los distintos 
componentes en fase de resolución de la simulación. TAHOE manager proporciona también 
un mecanismo para solucionar problemas que puedan surgir en la etapa de resolución. 
El componente de tiempo, denominado Time manager, es el encargado de controlar 
los parámetros relacionados con la variable de evolución del problema. Esta variable puede 
corresponderse con un tiempo real o ficticio. Concretamente la información relacionada con el 
tiempo inicial, el tiempo final, el paso de tiempo así como la formulación en tiempo de ciertas 
condiciones de frontera del problema están controladas por este componente. Este 
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componente proporciona mecanismos de control automáticos para el control del paso de 
tiempo. 
 
Los esquemas de integración temporal soportados por TAHOE están controlados 
mediante el componente denominado Controller manager. Para este componente no existen 
parámetros de entrada directos ya que éstos se especifican para el TAHOE manager y el Time 
manager. 
 
El componente 'ode manager controla los campos de las variables que se pretenden 
resolver, por ejemplo, u(x,t). En función del tipo de análisis que se pretenda realizar, con el 
fin de recuperarse de excepcionalidades que pudieran surgir en la etapa de resolución, se 
emplearán los datos relacionados con las variables de trabajo y sus derivadas en el tiempo de 
cálculo en el que se está resolviendo, tn, el paso de tiempo anterior, tn-1 y en otro pasos de 
tiempo tn-'. Por medio de este componente se controlan condiciones de frontera y se 
especifican las fuerzas exteriores aplicadas. 
 
En TAHOE se denomina como “element group” a la implementación de cualquier 
método que permita pasar de la variables nodales a sus fuerza conjugadas. Habitualmente la 
mayoría de los parámetros proporcionados a TAHOE están relacionados, de alguna forma, 
con estos element groups. Para el caso del método de los elementos finitos estos parámetros 
hacen referencia a la geometría del elemento que se está empleando y a los esquemas de 
integración empleados. 
 
El componente I/O manager controla los distintos tipos de formatos tanto de los datos 
de entrada como de los datos de salida. Este componente no tiene parámetros de entrada 
específicos. Los parámetros de entrada y salida soportados por TAHOE están especificados en 
los parámetros del componente “TAHOE manager”. 
 
El Solver manager es el encargado de llevar al sistema al equilibrio, esto es, 
F
int
(u)=F
ext
(t). En función del tipo de análisis que se esté realizando, el resolvedor necesitará 
especificaciones necesarias para el tipo de algoritmo que se utilice (habitualmente de tipo no 
lineal) y de las tolerancias de convergencia para la solución. Los parámetros para resolvedores 
de tipo lineal están incluidos en los datos de TAHOE, incluyendo librerías de “tercera parte” 
para la definición de métodos de resolución de sistemas de ecuaciones. 
 
4.5.3.- Entrada y salida de datos 
 
Los ficheros de entrada de datos empleados por TAHOE son ficheros de texto sencillos. Los 
parámetros se especifican separados por espacios en blanco. La lectura de estos ficheros la 
realiza TAHOE mediante librerías estándar de C/C++. Los parámetros se leen de forma 
secuencial, por tanto, no hay valores especificado por defecto, salvo aquellos empleados para 
determinados tipo de análisis y que se obtienen a partir de librerías de tercera parte. Esto 
implica que todos los parámetros tienen que ser especificados. 
 
 En relación a los datos de salida, éstos están asociados con cada nodo o elemento. En 
el caso de que la variable esté asociada a un elemento la salida mostrada estará proyectada a 
los nodos del elemento mediante algún tipo de algoritmo. Los ficheros de salida se escriben 
cada cierto número de pasos de cálculo. Este número de pasos se especifica en el fichero de 
entrada de datos. TAHOE permite seleccionar entre diferentes formatos de salida. En función 
del formato especificado. Los ficheros de salida se muestran en la tabla 4.2. 
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Tipo de fichero Extensión Descripción 
Texto plano 
.out input echo/runtime log 
.io[group].fracture fracture surface area 
.nd[node].hst nodal history 
.rs[step] restart data 
TAHOE I .geo output geometry .run output results 
Tec Plot .io[group].dat output results 
EnSight 
.io[group].case case file 
.io[group].geo output geometry 
.io[group].ps[step].geo changing output geometry 
.io[group].ps[step].[label] output variable 
Exodus II .io[group].exo output results .io[group].ps[step].exo changing geometry output 
 
Tabla 4.2. Extensiones de ficheros de salida de datos de TAHOE en función del formato de salida especificado. 
 
4.5.4.- Tipos de análisis soportados por TAHOE 
 
Mediante TAHOE se pueden realizar análisis en el ámbito de la elasto-plasticidad de tipo 
estacionarios, dinámicos (implícitos y explícitos) y transitorios. 
 
 Los análisis de tipo lineal implican que las ecuaciones que se tratan de resolver son de 
tipo lineal en las variables de interés mientras que los análisis no lineales implican que las 
ecuaciones que se tratan de resolver son de tipo no lineal por lo que se requerirán procesos 
iterativos para encontrar la solución del problema. 
 
 Independientemente de si el análisis que estamos realizando es de tipo lineal o no 
lineal, el sistema de ecuaciones global que finalmente se tiene que resolver es de tipo lineal. 
Los esquemas de almacenamiento para las matrices asociadas a este sistema pueden ser de 
tipo diagonal, llenas, “profile”, Aztec o SPOOLES. Detalles sobre los esquemas de 
almacenaje de tipo Aztec y SPOOLES se pueden encontrar en Hutchinson et al. [1995] y 
Ashcraft et al. [1999] respectivamente. 
 
 Los análisis de tipo estático emplean matrices de tipo “profile”, llenas, Aztec o 
SPOOLES. 
 
Respecto a los análisis de tipo dinámico implícitos hay que destacar que se emplearán 
los esquemas de tipo HHT-α desarrollados por Hilbert et al [1977] mediante matrices de tipo 
“profile”, llenas, Aztec o SPOOLES. 
 
 Los análisis de tipo dinámicos explícitos emplean esquemas de diferencia centrales de 
la forma Newmark. Habitualmente se emplean matrices de tipo diagonal en este tipo de 
análisis. 
 
4.5.5.- Métodos de resolución de TAHOE 
 
Los métodos empleados por TAHOE para la resolución de los sistemas de ecuaciones pueden 
ser lineales o no lineales. Dentro de los no lineales podemos encontrar el método clásico de 
Newton, el método de la tangente, el método de Newton modificado, método de relajación 
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dinámica, método de Newton con búsqueda lineal, método del gradiente conjugado no lineal 
precondicionado y el método denominado interactivo de Newton. 
 
 Los métodos de resolución lineal se emplean en todos los análisis de tipo lineal y en el 
análisis dinámico explícito. Este último puede dar lugar a respuestas constitutivas no lineales 
y no linealidad de las deformaciones pero, debido a la discretización en tiempo puede 
obtenerse una relación lineal entre el campo incremental de aceleraciones y el campo de 
fuerzas asociado dentro del intervalo de tiempo objeto de estudio. 
 
 Las técnicas de resolución no lineal se emplean en todos los análisis de tipo no lineal 
excepto para el caso del análisis dinámico de tipo explícito. El procedimiento general en este 
tipo de métodos se apoya en dos aspectos relacionados con la búsqueda de la solución. 
Concretamente los métodos tienen que ser capaces de determinar tanto la dirección en la que 
buscar la solución a partir del punto en el que se encuentran como la distancia a la que se van 
a mover. Los métodos de tipo no lineal empleados por TAHOE se diferencian unos de otros 
en el modo de buscar esa dirección y esa distancia. Con el fin de asegurar la convergencia de 
los métodos, éstos emplean dos criterios basados ambos en la norma de las fuerzas residuales. 
Uno es un criterio en términos de valores absolutos de las fuerzas residuales mientras que el 
otro es un criterio en términos de fuerzas relativas. Concretamente este último se basa en la 
comparación de la norma de los residuales al final de una iteración con la norma de los 
residuales en la primera iteración. El proceso de solución finaliza cuando alguna de las dos 
condiciones se verifica. 
 
 Todas las técnicas no lineales ajustan de forma automática el paso de tiempo en 
función del comportamiento del proceso iterativo de resolución que se esté empleando. 
Existen parámetros, ajustables por el usuario, que determinan si el paso de tiempo ha de 
incrementarse o disminuirse. El incremento automático del paso de tiempo puede verse 
“cortado” en el caso de que se alcance el número máximo de iteraciones definidas por el 
usuario o que el valor del error relativo exceda el valor máximo permitido definido también 
por el usuario. Por otro lado, el paso de tiempo puede verse reducido en el caso de que 
aparezca una sobrecarga durante el proceso de cálculo. Una vez que el incremento del paso de 
tiempo se ha finalizado, TAHOE emplea una serie de parámetros con el fin de determinar si 
es posible, de nuevo, aumenta el paso de tiempo. Concretamente TAHOE emplea un 
parámetro denominado “quick solution” que define el número de iteraciones que deben 
realizarse para obtener una solución y el denominado “number of sequential quick solutions” 
que define el número de veces que han de darse consecutivamente soluciones de tipo “quick” 
para poder realizar un incremento del paso de tiempo. El incremento del paso de tiempo se 
realiza siempre con un factor de 2. 
 
 El método standard de Newton es un método de optimización de segundo orden. 
Emplea para la actualización de los valores de trabajo la matriz tangente. En cada iteración 
este método obtiene una matriz tangente nueva. Este método tiene una convergencia 
cuadrática siempre que el punto inicial de la iteración no esté muy alejado de la solución final. 
Por el contrario, en el caso de que el punto inicial se encuentre alejado de la solución la 
convergencia del método no es muy buena. 
 El método de la tangente inicial es similar al método de Newton standard salvo que la 
matriz tangente solamente es actualizada en cada incremento de carga o de tiempo. Esto es, la 
matriz tangente se obtiene en la primera iteración y es reutilizada hasta que la solución ha 
convergido. La convergencia de este método es menor que la del método de Newton pero, a 
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cambio, puede llegar a la solución más rápidamente ya que no tiene que definir una matriz 
tangente en cada iteración del método. 
 
 El método de Newton modificado emplea una serie de parámetros para decidir cuando 
es necesario, dentro del proceso de resolución, recalcular la matriz tangente. Este método es 
considerado por TAHOE como experimental. 
 
 El método de relajación dinámica es una técnica de optimización de primer orden. La 
solución se obtiene por medio de la disipación de la respuesta transitoria resultante de las 
fuerzas residuales. Más detalles de este método se pueden encontrar en Underwood [1983]. 
 
 El método de Newton con búsqueda lineal se basa en el método de Newton clásico 
pero considera la posibilidad de determinar la longitud de búsqueda de la solución en el 
proceso iterativo. La búsqueda lineal pretende encontrar la distancia óptima una vez definida 
la dirección de búsqueda. Esta distancia óptima se define como el punto en la dirección de 
búsqueda en el cual el vector residual es ortogonal a dicha dirección de búsqueda. El usuario 
puede definir el número máximo de iteraciones que se pueden realizar en esta búsqueda. 
 
 El método del gradiente conjugado precondicionado es un método de primer orden. 
Emplea también la búsqueda lineal, como el método anterior. 
 
 El método de Newton interactivo es un método basado en el método con búsqueda 
lineal de Newton pero que permite, en tiempo de ejecución, variar los parámetros del método. 
 
4.5.6.- Modelos constitutivos en TAHOE 
 
Se presentan en la tabla 4.1 los modelos constitutivos implementados en TAHOE para el 
análisis de desplazamientos y tensiones en mecánica de sólidos. Todos los modelos 
constitutivos implementados en TAHOE pueden ser empleados tanto con análisis de tipo 
implícito como explícito. La mayoría de los modelos emplean un método de obtención de la 
matriz tangente, cuando se emplean algoritmos de tipo Newton no lineal para obtener la 
solución del problema, que da lugar a una convergencia cuadrática. Sin embargo, existen 
también otros métodos que emplean una aproximación de la matriz tangente que hacen que la 
convergencia sea más lenta que en el caso de que se empleen resolvedores de tipo Newton. 
 
 Los detalles de la formulación del modelo constitutivo de tipo Drucker-Prager se 
presentan en el apartado siguiente. Los detalles de cada uno de los modelos constitutivos 
implementados en el código se pueden consultar en el manual de TAHOE [2003]. 
 
4.5.6.1- Formulación del modelo constitutivo de tipo Drucker-Prager en Tahoe 
 
El modelo de Drucker-Prager implementado en Tahoe combina una función de energía 
isentrópica (ecuación (4-55)) con una condición de plastificación dependiente de la tensión 
que incorpora un endurecimiento/reblandecimiento lineal para el caso de deformaciones 
infinitesimales. 
 
2
εklCε ijklij
=Φ(ε)
 
(4-55) 
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 En la ecuación (4-55) no se indican, con el fin de simplificar la expresión, los 
símbolos de los sumatorios en i y en j. 
 
 La función de fluencia de este modelo se muestra en la ecuación (4-56). 
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(4-56) 
 
 En la ecuación (4-56) σ hace referencia al tensor de tensiones de Cauchy y ζ se define 
como se indica en la ecuación (4-57). 
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3
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(4-57) 
 
 Las variables internas del modelo, α1 y α2, se definen en la ecuación (4-58). 
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(4-58) 
 
 Las variables internas α1 y α2 se relacionan con la componente volumétrica del tensor 
de deformaciones plásticas y con la componente desviadora del mismo, respectivamente, a 
través de los módulos de endurecimiento cinemático, K’, e isotrópico, H’. En los modelos 
desarrollados en esta tesis no se tendrá en cuenta la posibilidad de un endurecimiento 
cinemático, esto es, el centro de la función de fluencia en el espacio de tensiones principales 
permanece constante. Por tanto, la variable interna α1 se considerará nula en todos los casos 
por lo que la función de fluencia quedará definida de la manera siguiente (ecuación (4-59)) 
 
( ) [ ] [ ]
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(4-59) 
 
 La definición del parámetro ep, en su forma incremental, se obtiene a partir del tensor 
de deformaciones plásticas, εp, como se indica en la ecuación (4-60). 
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(4-60) 
 
 Los parámetros materiales del modelo se pueden obtener a partir de los parámetros de 
cohesión, C, y de fricción, ϕ, como se muestra en la ecuación (4-61). 
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 En donde el parámetro A puede tomar valores desde -1 hasta 1, ambos inclusive. Este 
parámetro hace referencia a la relación entre el criterio de Drucker-Prager y el criterio de 
Mohr-Coulomb. 
 
 Respecto al potencial plástico, éste se define como se indica en la ecuación (4-62). 
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(4-62) 
 
 De la ecuación (4-62) junto con la definición de la función de fluencia mostrada en la 
ecuación (4-56) se deduce que mediante el modelo de tipo Drucker-Prager implementado en 
TAHOE se pueden analizar casos de plasticidad no asociada haciendo que el parámetro β de 
la ecuación (4-56) sea distinto del parámetro b de la ecuación (4-62). En el caso de que ambos 
parámetros sean iguales estaremos ante un caso de plasticidad asociada. 
 
 Los detalles de la definición de los parámetros de este modelo se pueden consultar en 
Regueiro y Borja [1999]. 
 
Descripción del modelo 
Small deformation Kirchhoff-St. 
Venant Thermo-viscoplastic model 
Finite deformation Kirchhoff-St. 
Venant Thermo-viscoplastic model 
Fmall deformation cubic Finite strain viscoplastic model 
Finite deformation cubic BCJ model 
Uncoupled volumetric/deviatoric BCJ model with damage 
Quadratic-logarithmic (Simo) BCJ model with damage 
Quadratic-logarithmic (Ogden) Finite strain crystal elasticity 
Small deformation J2 plasticity Crystal plasticity model 
Finite deformation J2 plasticity Crystal plasticity model 
Finite deformation J2 plasticity in 
principal stretches Gradient crystal plasticity model 
Small deformation Drucker-Prager 
plasticity Crystal plasticity model 
2D hexagonal Lennard-Jones lattice Crystal plasticity model 
Plane strain FCC Lennard-Jones 
lattice Gradient crystal plasticity model 
FCC lattice with EAM potentials Neo-Hookean viscoelastic model 
Stillinger-Weber diamond cubic Neo-Hookean viscoelastic model 
Virtual Internal Bond model Finite strain viscoelastic Kirchhoff-St.Venant 
Isotropic Virtual Internal Bond model 
(Simo) 
Small strain viscoelastic Kirchhoff-
St.Venant 
Isotropic Virtual Internal Bond model 
(Ogden) 
ABAQUS/Standard (Hibbit etal. 
[1996]) UMAT BCJ 
Isotropic Virtual Internal Bond model 
with J2 plasticity ABAQUS/Explicit VUMAT BCJ 
 
Tabla 4.1. Modelos constitutivos implementados en TAHOE. 
 
 
 
Capítulo 5 
 
Introducción al método convergencia-confinamiento 
 
 
 
 
Una vez que se han introducido los métodos matemáticos necesarios para tratar de analizar el 
comportamiento de los macizos rocosos y de las rocas, además de presentar sus características 
principales se van a mostrar algunas aplicaciones prácticas de estos métodos. Para ello en este 
capítulo se presentará el método de convergencia-confinamiento como elemento de interés en 
algunas aplicaciones del comportamiento tenso-deformacional de excavaciones subterráneas. 
 
5.1.- Diseño de excavaciones subterráneas 
 
El proceso de excavación en un macizo rocoso provoca la variación tanto de las tensiones 
originales presentes en el macizo como de las condiciones de equilibrio existentes previas a la 
construcción de la excavación. Estas nuevas condiciones (tensionales y de equilibrio) pueden 
hacer que se supere la resistencia del material dando lugar a deformaciones permanentes y/o 
colapso de las paredes de la excavación. Esto tiene una influencia determinante en las 
condiciones de estabilidad de la excavación. 
 
La estabilidad de un túnel o excavación hace referencia al mantenimiento de su forma 
y dimensiones durante un periodo de tiempo determinado. Los criterios usualmente 
empleados para determinar el límite máximo de los desplazamientos, en un periodo de tiempo 
definido, de la pared de la excavación se basan en principios técnicos, económicos y de 
seguridad. Esto implica que el criterio que define la estabilidad de la excavación está ligado, 
por un lado, al uso de la misma, de tal manera que la estabilidad de una galería de una mina, 
en la que el uso va a ser durante un periodo de tiempo muy corto, diste mucho de la 
estabilidad de un túnel de una instalación energética como, por ejemplo, las construidas en las 
centrales hidráulicas. Por otro lado el comportamiento del macizo rocoso en el que se realiza 
la excavación tiene influencia en la estabilidad de la misma. Esto implica que en el caso de 
que la resistencia del macizo sea muy elevada y su comportamiento permanezca en el 
dominio elástico del material, los desplazamientos tenderán a distar mucho de los máximos 
permitidos, aunque el incremento de tensiones sea elevado, mientras que si el comportamiento 
alcanza el dominio plástico los desplazamientos pueden superar los máximos permitidos aún 
en el caso de pequeños incrementos del campo tensional. 
 
La excesiva concentración de tensiones en el macizo rocoso en el entorno de la 
excavación, sobrecarga de los elementos de sostenimiento o un deterioro en las propiedades 
de deformación y resistencia de la roca son, habitualmente, las principales causas de pérdida 
de estabilidad. Filcek y Kwasniewski [1993] proponen, como factores originarios de la 
pérdida de estabilidad las siguientes causas: 
 
a. localización inadecuada de la excavación respecto al buzamiento y dirección de 
los estratos; 
b. inadecuada selección de la forma y dimensiones de la sección transversal; 
c. ausencia de sostenimiento cuando éste es necesario; 
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d. efecto nocivo de las excavaciones o minados adyacentes; 
e. instalación deficiente del sostenimiento; 
f. empleo de un sistema de sostenimiento inconveniente; 
g. efectos negativos producidos por pilares, macizos, remanentes de capas 
dejados por encima o debajo de la excavación; 
h. efectos dinámicos como terremotos, explosiones de polvo de carbón o gas, etc; 
i. cambios bruscos en las condiciones térmicas en el macizo que rodea a la 
excavación. 
 
Autores como Hoek y Brown sintetizan en Hoek y Brown [1980] las principales 
causas originarias de la inestabilidad de la excavación en cuatro: 
 
a. tensiones excesivas tanto de campo como inducidas; 
b. geología desfavorable; 
c. grandes flujos de agua; 
d. alteraciones desfavorables a la estabilidad como, por ejemplo, hinchamiento y 
desmoronamiento. 
 
 
 
Figura 5.1. Tipos de inestabilidades en diferentes macizos rocosos bajo diferentes niveles de tensión. Hoek et al. 
(1995). 
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Hoek presenta en Hoek et al [1995] una clasificación de los tipos de inestabilidad 
observados en las excavaciones subterráneas atendiendo al estado tensional in-situ del macizo 
y a sus características. En la figura 5.1. se presenta dicha clasificación. 
 
Con el fin de cumplir con los requisitos necesarios para mantener la estabilidad de la 
excavación  es necesario, habitualmente, la instalación de algún tipo de sostenimiento. Esto se 
deberá contemplar a la hora de acometer el diseño de la excavación. 
 
Una metodología ampliamente empleada para el diseño de excavaciones es la 
propuesta por Brady y Brown (Brady y Brown [2006]). Según éstos, empleando 
clasificaciones geomecánicas, se realiza un diseño preliminar del sostenimiento. Esto da una 
idea aproximada de las necesidades de sostenimiento a partir de un nivel de información 
relativamente bajo. En la figura 5.2 se presenta un esquema de esta metodología. 
 
 
 
Figura 5.2. Esquema de metodología para el diseño de excavaciones subterráneas según Brady y Brown [2006]. 
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El primer paso de la metodología es la comparación del campo tensional en el macizo 
(σθ y σr) con los parámetros resistentes del mismo (resistencia a compresión simple, σc, y 
resistencia a tracción σt). Si no existen rotura (σθ < σc y σθ < - σt) se deben analizar las 
discontinuidades que atraviesan la excavación. En el caso contrario, es decir, que exista rotura 
(σθ > σc y σθ < - σt) de la excavación, la secuencia de diseño es del tipo ABCDE (mostrada en 
la figura 5.2). El proceso de diseño presenta la característica que en cualquier punto del 
mismo se puede volver hacia atrás. 
 
Según lo anterior, cuando la resistencia del macizo es pequeña y/o el campo de 
tensiones alto, se generará una zona de rotura continua alrededor de la excavación. La 
extensión de esta zona dependerá de las condiciones del sostenimiento y las condiciones de 
equilibrio final que sólo se pueden determinar mediante un análisis de la interacción entre el 
macizo y el sostenimiento. El objetivo del método de las curvas convergencia-confinamiento 
es, precisamente, analizar esta interacción entre el macizo rocoso y el sostenimiento y 
aproximar un problema de naturaleza tridimensional usando un análisis bidimensional. 
En el caso de que, una vez empleado el método de las curvas convergencia-
confinamiento, se pueda verificar que el diseño preliminar obtenido mediante la metodología 
mostrada en la figura 5.2 es adecuado, éste se dará por correcto. Esto no quita que, en algunos 
casos, no sea necesario tomar medidas de la convergencia y, más raramente, de extensometría 
a medida que avanza el frente de la excavación, con el fin de contrastar los resultados y tomar 
las decisiones oportunas. 
 
5.2.- Metodología de las curvas convergencia-confinamiento 
 
El método de convergencia-confinamiento es una técnica de diseño del sistema de 
sostenimiento/soporte para excavaciones realizadas en macizos rocosos de calidad media o 
baja típicamente asociada al caso de campos tensionales isótropos. 
 
Fener [1938] fue el primero en asociar la convergencia de un túnel circular 
(desplazamiento radial de la pared de la excavación) sometido a un campo tensional 
hidrostático (σ0) con la formación de una zona plástica que rodea la pared de la excavación. 
En la figura 5.3 se muestran los elementos necesarios derivados del estudio de este problema. 
 
 
 
Figura 5.3. Representación de la curva característica del terreno (GRC), curva característica del sistema de 
sostenimiento (SCC) y de evolución del radio de plastificación. 
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En la figura 5.3 se muestra que la deformación del borde de un túnel circular depende 
de una presión equivalente pi, llamada presión interna o presión del sostenimiento. Esta pi 
disminuye desde la tensión de campo (σ0) hasta el valor 0, siempre que no se instalen sistemas 
de sostenimiento. La variación se puede dividir en dos tramos. El primero de ellos presenta 
una disminución lineal desde el valor de la tensión de campo hasta pi
*
, correspondiente al 
valor de la tensión de sostenimiento para el cual el material plastifica. Durante este tramo el 
macizo se comporta de manera elástica por lo que no aparecerá radio de plastificación, o 
equivalentemente, el radio de plastificación será igual al radio de la excavación (a). El 
segundo de ellos muestra una variación (disminución) no lineal de la tensión de sostenimiento 
desde el valor correspondiente a la plastificación hasta alcanzar el valor igual a cero (en el 
caso de que no se haya instalado ningún método de sostenimiento). En este tramo se produce 
también la variación, de tipo no lineal, del radio de plastificación desde el valor del radio de la 
excavación hasta el valor máximo, equivalente a una presión de sostenimiento nula. En el 
caso de que se instale un sistema de sostenimiento correspondiente a la curva SCC de la figura 
5.3, la tensión de sostenimiento no alcanzaría el valor nulo si no que alcanzaría el valor igual 
a pi
e mientras que el radio de plastificación desarrollado sería igual a Rp
e y menor siempre que 
el Rp
max. 
 
Hay que tener en cuenta de lo anterior que aunque el macizo entre en el tramo de 
comportamiento plástico no tiene que colapsar la excavación ya que el macizo rocoso puede 
poseer todavía una resistencia considerable. Si el espesor de la zona plástica es pequeño 
comparado con el radio del túnel, la única evidencia de la rotura es la presencia de escamas y 
roturas locales y pequeñas. Solamente se podría presentar el colapso de la excavación en el 
caso de que se desarrollara un radio de plastificación mucho mayor que el radio de las 
excavación, se produjeran grandes desplazamientos en la pared del túnel y no existieses 
sistemas de sostenimiento. 
 
El frente de la excavación presenta también una influencia en la zona de plastificación 
que se produce en el entorno de la excavación. Hoek (Hoek [1999]) estudió el problema de 
una excavación circular realizada en un macizo débil y sometido a una tensión hidrostática. 
En la figura 5.4 se muestra los resultados obtenidos en el estudio. 
El desplazamiento radial
alcanza el valor final a una 
distancia entre 1 y 1,5 veces
el diámetro
El desplazamiento radial
alcanza un tercio de su valor 
fianl en el frente
El desplazamiento radial
empieza a una distancia 
de 0,5 veces el diámetro
Desplazamiento
hacia el interior
del túnel
DIRECCIÓ* 
DE AVA*CE
 
 
Figura 5.4. Modelo de desplazamiento radial de la pared de una excavación circular en un macizo rocoso débil 
en función del avance del frente de la excavación. 
 
De la figura 5.4 se puede realizar las consideraciones siguientes: 
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a. El desplazamiento por delante del frente comienza en el macizo rocoso a una 
distancia aproximada de 0.5 veces el diámetro de la excavación. Este 
desplazamiento es inversamente proporcional a las distancia al frente; 
b. Cuando la distancia al frente es nula, el desplazamiento del macizo alcanza, 
aproximadamente, un tercio del desplazamiento final. 
c. El desplazamiento final se alcanza a una distancia que oscila entre 1 y 1.5 
veces el diámetro de la excavación. 
 
Carranza-Torres y Fairhurst [1999], mediante soluciones numéricas y experimentales, 
obtienen que la zona de influencia del frente se encuentra a una distancia de tres veces el 
diámetro de la excavación por delante del frente y cinco veces el diámetro por detrás del 
frente. Estos valores son mayores que los presentados por Hoek y, además, tienden a presentar 
unas tendencias más realistas. 
El efecto presentado en la figura 5.4 se conoce como “efecto de confinamiento del 
frente” y constituye el fundamento físico de la curva característica del terreno. El efecto del 
confinamiento del frente hace que aparezcan desplazamientos radiales a una distancia 
determinada por delante del mismo cuando, en un principio, éstos deberían ser nulos y que los 
desplazamientos radiales por detrás de éste no alcancen su valor final hasta otra distancia 
dada. Para simular este fenómeno claramente tridimensional con un análisis bidimensional lo 
que se hace es suponer que en las paredes de la excavación se aplica una tensión radial ficticia 
(llamada presión interna) que genera una distribución de desplazamientos radiales similar a la 
que proporciona la realidad. La curva característica del terreno (GRC) es la curva que 
relaciona esta presión ficticia con el desplazamiento radial de un punto en la pared de la 
excavación. 
 
El diseño del sistema de sostenimiento-refuerzo debe tener en cuenta la interacción 
entre el sostenimiento y el macizo rocoso. En la figura 5.5 se muestra, a modo de ejemplo, el 
caso de avance de una excavación en un macizo rocoso sometido a un campo tensional 
hidrostático igual a σ0 con perforación y voladura. Se presenta también la idea de que se debe 
permitir un desplazamiento suficiente para que una parte de la energía se convierta en 
deformación y no sólo en tensión. De esta forma se suelen poder optimizar las cargas que 
actúan sobre el sistema de sostenimiento a unos niveles aceptables. Estos desplazamientos, sin 
embargo, no deben ser excesivos, ya que esto produciría una reducción en la resistencia del 
macizo provocando un colapso de la pared de de la excavación. Concretamente, en la figura 
5.5 (izqda.) se muestran las etapas de avance del frente de la excavación. 
 
En la etapa 1, el frente no ha alcanzado la sección X-X’ y el macizo en la periferia del 
perfil propuesto está en equilibrio con una presión interna del sostenimiento pi igual y de 
sentido contrario a σ0. En realidad esto es cierto solamente si la sección considerada está 
suficientemente alejada del frente, ya que cuando el frente se acerca a la sección, la presión 
interna es ligeramente inferior a la tensión de campo (pi < σ
0). 
 
En la etapa 2, el frente ha sobrepasado la sección X-X’ y la presión interna debería 
haberse reducido a 0 pero no ocurre esto debido al efecto de confinamiento del frente (pi >0). 
 
                                                                            Capítulo 5 – Introducción al método convergencia-confinamiento 
Página 77 
 
 
Figura 5.5. Ejemplo de un túnel avanzado con perforación y voladura y sostenido con cuadros 
metálicos (izqda.) y curva característica del macizo rocoso para clave (ABFH) y para los hastiales (ACEG) y 
curva característica del sistema de sostenimiento (DEF) (dcha.) para dicho ejemplo. 
 
En la figura 5.5 (dcha.) se muestra la presión radial de sostenimiento, pi necesaria para 
limitar el desplazamiento radial del contorno al valor dado por la abscisa ur. Se muestran 
diferentes curvas para los hastiales y el techo. La presión extra del techo es la debida al peso 
del material suelto. Si no se produjera el efecto del frente, se requerirían las presiones internas 
correspondientes a los puntos B y C para limitar los desplazamientos a sus valores reales. 
 
En la etapa 3 se ha colocado el sostenimiento cerca del frente de avance. En esta etapa 
el sostenimiento no soporta carga porque aún no se ha producido la deformación de la roca 
desde su instalación. Se supone que el macizo rocoso tiene comportamiento no dependiente 
del tiempo. Los desplazamientos radiales del techo y hastial corresponden a las abscisas de los 
puntos B y C. 
 
En la etapa 4 se avanza el frente 1,5 veces el diámetro de la excavación, por lo que el 
efecto del frente es ahora despreciable (según Hoek), y el desplazamiento radial viene 
marcado por las curvas CEG y BFH. Se induce una carga en el sostenimiento, cuyo 
comportamiento se supone lineal. Los sostenimientos se cargan típicamente a lo largo de 
curvas como la DEF, conocida como reacción del sostenimiento, o línea de sostenimiento 
posible. La curva que representa el comportamiento del macizo rocoso se denomina curva 
característica del terreno o línea de sostenimiento requerido. El equilibrio entre macizo rocoso 
y sostenimiento está en el punto E para el hastial y en el F para el techo. Es importante 
resaltar que la mayor parte de las tensiones redistribuidas surgidas por la creación de la 
excavación son soportadas por el macizo rocoso y no por el sostenimiento. 
 
Si el sostenimiento no hubiese sido instalado después de las dos etapas de avance, los 
desplazamientos radiales en X-X’ habrían aumentado a lo largo de las curvas EG y FH. En el 
caso de los hastiales, el equilibrio se habría alcanzado en el punto G en el que los 
desplazamientos radiales son menores que el radio de la excavación. Sin embargo, la presión 
requerida por el sostenimiento para limitar el desplazamiento del techo puede caer hasta un 
mínimo y luego subir de nuevo, por lo que es necesario sujetar la roca. En este caso el techo 
colapsaría si no se hubiese colocado el sostenimiento. 
 
En la figura 5.6 se muestra la importancia de la determinación del momento de 
instalación del sistema de sostenimiento y su rigidez. 
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Figura 5.6. Influencia de la rigidez del sostenimiento y distancia al frente. 
 
El sostenimiento 1 de la figura 5.6, se instala en a una distancia OG y alcanza el 
equilibrio con el macizo en el punto B. Este sostenimiento es demasiado rígido y soporta una 
excesiva porción de carga redistribuida; como consecuencia el sostenimiento puede romper 
causando rotura catastrófica de la roca que rodea la excavación. 
 
El sostenimiento 2 se instala también en G y presenta una menor rigidez que la del 
caso 1. El equilibrio se alcanza, para este caso, en C. Si el desplazamiento correspondiente a 
la periferia de la excavación es operacionalmente aceptable, este sistema proporciona una 
buena solución ya que las cargas soportadas se reparten de forma equitativa entre el propio 
macizo y el sistema de sostenimiento. 
 
El sostenimiento 3 se instala también en el punto G y tiene una rigidez mucho menor 
que el 2. El equilibrio se alcanza en D, donde el macizo rocoso ha empezado a caer. Esto 
implica que ante cualquier carga adicional el sistema de sostenimiento tendrá que soportarla 
íntegramente. 
 
El sostenimiento 4, del mismo tipo y rigidez que el 2, se instala cuando ha tenido lugar 
un desplazamiento radial de magnitud OF. En este caso, el sostenimiento se instala demasiado 
tarde y tendrá lugar una excesiva convergencia de la excavación, y los elementos de 
sostenimiento se sobrecargarán antes de que se alcance el equilibrio. En esta parte de la curva, 
el equilibrio es aún estable en el sentido dinámico; sin embargo los desplazamientos serán 
enormes y el sostenimiento tendrá que soportar tensiones muy elevadas. De aquí se deduce 
que un tipo de sostenimiento aceptable como el del caso 2 puede dejar de serlo por el hecho 
de instalarlo demasiado tarde. 
 
5.3.- Enfoque mecánico de las curvas convergencia-confinamiento 
 
Para tratar de modelar el problema tridimensional de una excavación circular en un macizo 
sometido a una tensión hidrostática iguala a σ0 se plantea éste como un problema 
bidimensional, asumiendo la hipótesis de deformaciones planas, en la dirección radial y la 
dirección del avance del frente de la excavación. El avance del frente se modela mediante la 
aplicación de una tensión radial (tensión de sostenimiento pi) variable que toma valores desde 
la tensión de campo σ0 hasta 0. Con esta disminución de la tensión radial, el desplazamiento 
radial de la excavación aumenta (convergencia) hasta alcanzar el máximo para la tensión de 
sostenimiento igual a cero. En la figura 5.7 se muestra un esquema del planteamiento del 
problema. 
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Figura 5.7. Esquema de planteamiento bidimensional del problema de avance de frente de excavación 
(tridimensional) junto con formación de zona de plastificación (área sombreada). 
 
El método de convergencia-confinamiento pone a disposición del diseñador de 
excavaciones los datos estimativos necesarios para la verificación de la estabilidad de una 
excavación y se basa en tres componentes. El primero de ellos es la curva característica del 
terreno (GRC) que relaciona la deformación de la pared de la excavación frente a la tensión de 
sostenimiento. El segundo es el perfil de deformación longitudinal (LDP) que relaciona la 
deformación de la pared de la excavación con la distancia al frente de la excavación. El 
tercero es la curva característica del sistema de sostenimiento/soporte (SCC), que muestra 
representa la relación tenso-deformacional característica del sistema de sostenimiento 
empleado. 
 
En la figura 5.8 se presenta un esquema del método de convergencia-confinamiento 
(CCM). En esta figura se puede observar la finalidad de la curva de deformación longitudinal 
que no es otro que obtener la relación entre la distancia (L) al frente de la excavación a la que 
se va a instalar el sostenimiento y el desplazamiento radial de la pared de la excavación en 
dicho punto. Con esta distancia obtenemos el desplazamiento radial (ur
0) de la pared de la 
excavación en el momento de la instalación del sostenimiento. Una vez obtenido este 
parámetro podemos obtener la curva del sistema de sostenimiento (SCC) y, con esto, calcular 
los factores de seguridad del sistema de sostenimiento empleado. Estos factores tendrán que 
ser mayores que uno para poder asegurar la estabilidad de la excavación. 
 
5.3.1.- Obtención de la curva característica del terreno (GRC) 
 
La curva que liga la tensión radial ficticia pi y el desplazamiento radial ur en la pared de la 
excavación caracteriza el comportamiento del macizo rocoso y se conoce como curva 
característica del terreno (CCT) o curva de convergencia en un punto de la pared del túnel. Su 
aspecto depende de la ley de comportamiento del terreno, de la forma de la sección y del 
estado tensional inicial. 
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Figura 5.8. Representación gráfica del método de convergencia-confinamiento compuesto por las curvas del 
perfil de deformación longitudinal (LDP), la curva característica del terreno (GRC) y la curva característica del 
sistema de sostenimiento (SCC). Se muestran también las definiciones de los factores de seguridad en tensiones 
(F.S.ten) y en desplazamientos (F.S.des). 
 
Existe un gran número de soluciones para las curvas características del terreno, tanto 
numéricas como analíticas, pero siempre obtenidas con restricciones como la forma de la 
excavación (circular, esférica…), el tipo de campo tensional al que está sometido el macizo 
(hidrostático o no), no existencia de daño en el macizo debido al empleo de explosivos en el 
proceso de construcción de la excavación…En la tabla 6.1 se presenta una recopilación de las 
principales soluciones. 
 
La tabla 6.1 pone de manifiesto que los trabajos relacionados con la obtención de la 
curva característica del terreno se han centrado, hasta ahora, en comportamientos del tipo 
elasto-plástico perfecto y elasto-frágil. Carranza-Torres [1998] propone la solución para un 
caso particular de comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento y criterio de rotura de 
Tresca. 
 
En relación a las soluciones para excavaciones realizadas en macizos en los que éste se 
encuentre sometido a campos tensionales no hidrostáticos cabe destacar, a modo de ejemplo, 
los trabajos de Detournay y St. John [1988]. Estos han obtenido la curva característica del 
terreno de forma semi-analítica para el caso particular de un comportamiento elasto-plástico 
perfecto con un criterio de rotura de Mohr-Coulomb y una regla de flujo del tipo no asociada. 
En estos casos se ha observado que la aureola de plastificación crece de forma homotética 
debido a la disminución de la tensión de sostenimiento. 
 
 De las soluciones propuestas en la tabla 5.1 cabe destacar el trabajo de Alonso et 
al.[2003]. Estos obtienen de forma numérica la solución autosimilar para la curva 
característica del terreno para materiales cuyo comportamiento es de tipo elasto-plástico con 
reblandecimiento y para una excavación circular sometida a un campo tensional de tipo 
hidrostático. Este método permite también obtener las soluciones correspondientes a 
comportamientos elasto-plástico perfectos y elasto-frágiles ya que estos se pueden considerar 
como casos asintóticos del elasto-plástico con reblandecimiento. Además la implementación 
numérica del método permite analizar las soluciones correspondientes tanto a criterios de 
rotura de tipo Mohr-Coulomb como de tipo Hoek-Brown. 
                                                                            Capítulo 5 – Introducción al método convergencia-confinamiento 
Página 81 
Comportamiento 
Criterio de 
rotura 
Regla de Flujo Referencia 
ELASTOPLÁSTICO 
PERFECTO 
Mohr-Coulomb 
Asociada 
Salençon (1969)                                       
Panet (1995)                                      
Carranza-Torres (1998) 
No asociada 
Panet [1995]                                      
Carranza-Torres[1998] 
Hoek-Brown 
Asociada Carranza-Torres y Fairhurst [1999] 
No asociada Carranza-Torres y Fairhurst [1999] 
ELASTOFRÁGIL 
Mohr-Coulomb 
Asociada 
Carranza-Torres [1998]                           
Panet [1995] 
No asociada 
Carranza-Torres [1998]                           
Panet [1995] 
Hoek-Brown 
Asociada 
Ladanyi [1974]                                         
Hoek y Brown [1980]                             
Wang [1996] 
No asociada Wang [1996] 
ELASTOPLÁSTICO 
CON 
REBLANDEDIMIENTO 
Mohr-Coulomb 
Asociada Carranza-Torres [1998] 
No asociada 
Panet [1995]                                          
Alonso et al.[2003] 
Hoek-Brown 
Asociada Brown et al.[1983] 
No asociada Alonso et al.[2003] 
 
Tabla 5.1. Resumen de las soluciones analíticas y numéricas para la obtención de las curvas características del 
terreno. El asterisco indica que las soluciones se han obtenido de forma numérica. 
 
 Concretamente, para el caso de criterios de rotura de tipo Mohr-Coulomb, los 
parámetros materiales (cohesión y fricción) presenta una evolución del tipo de la mostrada en 
la figura 5.9. 
 
 
Figura 5.9. Perfil de evolución de los parámetros materiales (cohesión y fricción) para criterio de rotura de tipo 
Mohr-Coulomb en función del parámetro de evolución de la plasticidad. 
 
 En la figura 5.9 se muestra que en el momento de plastificación del material (η=0) los 
valores de cohesión y fricción (variable genérica χ) tienen un valor máximo (valor de pico) y, 
a medida que η aumenta (crece el nivel de plastificación del material) éstos disminuyen hasta 
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un valor mínimo (de residual). El valor de η correspondiente a este punto se denomina η*. Una 
vez superado este valor de η los parámetros materiales permanecen constantes. 
 
 Con este modelo de variación de los parámetros materiales Alonso [2001] resuelven el 
problema definido en la figura 5.10 mediante un sistema de ecuaciones diferenciales 
ordinarias (EDO). 
 
 El sistema EDO al que llegan no tiene solución analítica para los casos de criterios de 
rotura de tipo Mohr-Coulomb y Hoek-Brown con reblandecimiento. Esto hace que se tenga 
que resolver de forma numérica. Concretamente Alonso et al. [2003] han implementado un 
código en el software numérico MATLAB, usando el módulo ode45. Este módulo permite 
emplear un método de tipo Runge-Kutta-Fehlberg de órdenes 4 y 5 para resolver el sistema de 
ecuaciones ordinarias planteado. 
 
 
 
Figura 5.10. Representación del problema autosimilar resuelto por Alonso et al. [2003] y su relación con el 
problema físico original. 
 
5.3.2.- Curva del sistema de sostenimiento (SCC) 
 
Los sistemas de sostenimiento se caracterizaran, usualmente, por el punto inicial de 
aplicación, asociado a la distancia del frente a la que se coloque, una rigidez que será 
normalmente constante, una presión máxima que será capaz de resistir y finalmente una 
deformación máxima admisible, tal que una vez alcanzada se producirá la rotura del 
sostenimiento. En la figura 5.11 se muestra un ejemplo de la curva característica para un 
sistema de sostenimiento. 
 
 El sistema de sostenimiento se caracteriza por una rigidez k, habitualmente 
considerada constante. Esta rigidez se define para el rango de comportamiento elástico del 
sostenimiento. El rango de comportamiento plástico se alcanza una vez se alcance la 
resistencia máxima del sostenimiento pi
f. El material se comportará de forma plástica hasta 
alcanzar la deformación máxima ur
f. Una vez alcanzada se producirá el colapso del 
sostenimiento. 
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Figura 5.11. Representación de curva característica de sostenimiento con comportamiento elasto-plástico 
perfecto. 
 
Oreste [2003] propone una serie de expresiones para la obtención de la curva tenso-
deformacional para distintos tipos de sostenimiento. Estas expresiones serán función de los 
parámetros geométricos así como de las propiedades del material empleado (cuadros 
metálicos, gunita y bulones). 
 
En el caso de que el sostenimiento sea combinado por varios sistemas, el 
sostenimiento resultante será igual a la suma de las curvas de los sostenimientos individuales. 
En la figura 5.12 se muestra un ejemplo de curva de sostenimiento combinado resultante de 
dos sostenimientos individuales. 
 
 
 
Figura 5.12. Curva de sostenimiento combinado resultante de dos sostenimientos de tipo elasto-plástico perfecto 
(sostenimientos 1 y 2). 
 
En la figura 5.12 se puede observar que con la combinación de dos sistemas de 
sostenimiento con comportamiento elasto-plástico perfecto se obtiene un sostenimiento cuyo 
comportamiento se puede dividir en tres tramos. El primero de ellos está definido por los 
desplazamientos radiales ur
0, relacionado con la distancia al frente a la que se instala el 
sostenimiento, y ur
el
)2, correspondiente al menor de los desplazamientos radiales de entrada en 
el régimen plástico de los sostenimientos individuales. La expresión de la rigidez en este 
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tramo (k)c1) se muestra en la ecuación (5-1). El segundo tramo es el definido por el 
desplazamiento radial final del tramo anterior, ur
el
)2, y el desplazamiento radial de entrada en 
el régimen plástico mayor de los dos sostenimientos individuales ur
el
)1. La rigidez en este 
tramo (k)c2) es constante y su expresión se muestra en la ecuación (5-2). El tramo final se 
corresponde con los desplazamientos radiales ur
el
)1 y el desplazamiento radial de rotura 
mínimo de los dos sostenimientos instalados. Se emplea la hipótesis según la cual al fallar uno 
de los dos sostenimientos individuales también falla la combinación de ambos. La expresión 
de la resistencia máxima (pi 
f
)c) del sistema de sostenimiento combinado se presenta en la 
ecuación (5-3). 
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5.3.3.- Cálculo del perfil de deformación (LDP) 
 
En lo referente al cálculo del perfil de deformación longitudinal emplearemos el método 
propuesto por Vlachopoulos y Diederichs [2009] según el cual, a partir de una serie de datos 
obtenidos mediante modelos numéricos 2D, en los que se tiene en cuenta la hipótesis de 
axisimetría de la excavación, y otros 3D, el desplazamiento radial de la pared de la 
excavación, en función de la distancia al frente de la excavación, será igual a: 
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r eu=
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 para X* < 0 
(5-4) 
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 para X* > 0 
(5-5) 
 
En las ecuaciones (5-4) y (5-5) R* será el radio plástico máximo normalizado mediante 
el radio de la excavación, X* será la distancia al frente de la excavación normalizada con el 
radio de la excavación, y ur
* será el desplazamiento normalizado con el desplazamiento 
máximo obtenido mediante la GRC obtenida. 
 
Además, el parámetro u0
* de las ecuaciones (5-4) y (5-5) se obtendrá mediante la 
expresión de la ecuación (5-6). 
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La distancia al frente que se propone se obtendrá mediante la expresión propuesta en 
Bieniawski [1989] (ecuación (5-7)). 
 
4.02 QESR=X ⋅⋅
 
(5-7) 
 
En la ecuación (5-7) el parámetro ESR será función del tipo de excavación y se 
obtendrá mediante la clasificación de Bieniawski [1989] y Q será el valor correspondiente a la 
clasificación de Barton para el macizo en cuestión. 
 
El valor de Q lo obtenemos empleando las expresiones propuestas por Bienawski para 
el GSI en función del RMR (ecuación (5-8)) y para el RMR en función de Q (ecuación (5-9)). 
 
5RMR=GSI − (5-8) 
 
( ) 44Qln 9RMR +=
 
(5-9) 
 
La Q obtenida de esta manera se corresponde con excavaciones realizadas a una 
profundidad media (SRF=1.0). En el caso de que las excavaciones analizadas se realicen a 
gran profundidad, por ejemplo 500 ó 1000 m, será necesario actualizar los valores de Q por 
medio de un SRF correspondiente a este tipo de excavaciones. 
 
5.4.- Limitaciones del método 
 
Las limitaciones de esta metodología nacen de las hipótesis tan restrictivas que hay que 
imponer para poder obtener la curva característica del terreno para obtener soluciones 
analíticas, de las cuales las más significativas son: 
 
Se supone que el macizo rocoso es homogéneo, lo que se traduce, por un lado, en 
suponer que estamos trabajando con macizos del tipo A ó C (figura 5.1), cuando la realidad 
proporciona en muchos casos macizos del tipo B, donde la presencia por ejemplo de 
discontinuidades requiere incluir su efecto de alguna forma y, por otro, la naturaleza de los 
macizos siempre implica cierta variabilidad. 
 
Respecto al sostenimiento, aunque en algunos casos se conoce con suficiente 
aproximación la curva característica del mismo, no se tienen en cuenta en la formulación del 
problema las condiciones de puesta en obra del sostenimiento, y los efectos dinámicos que las 
voladuras, explosiones de polvo de carbón, grisú, terremotos etc. pueden tener sobre las 
estructuras y sobre el propio macizo rocoso. 
 
En lo referente al comportamiento del macizo rocoso, existen numerosas soluciones 
analíticas para el caso de comportamiento elasto-plástico perfecto y elasto-frágil, pero no para 
el caso de comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento. El uso de criterios de rotura 
no lineales (Hoek-Brown) dificulta la obtención de soluciones analíticas, por lo que la 
mayoría de las soluciones corresponden al criterio de rotura Mohr-Coulomb. 
 
Por otra parte, no se consideran las condiciones de ejecución de la obra, por ejemplo la 
excavación por partes en túneles de gran sección o el avance con topos. 
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En cualquier caso, casi todas estas limitaciones pueden ser en gran parte solventadas 
haciendo uso de soluciones numéricas, donde se pueden especificar estas condiciones de 
partida tan distintas de las necesarias para obtener la solución analítica: distinta geometría de 
la excavación, presencia de fallas y otros caracteres estructurales, excavación por fases, 
excavación con topos, estado tensional no hidrostático, etc. 
 
Sin embargo, existen otros problemas de difícil resolución que hay que tener en cuenta 
a la hora de aplicar esta metodología: (i) la propia metodología, por definición, implica 
modelizar un problema de carácter claramente tridimensional usando un modelo 
bidimensional y (ii) la dificultad en la obtención tanto de los parámetros materiales que 
caractericen el macizo rocoso como del campo tensional in-situ es harto relevante. Por ello 
creemos conveniente analizar con un poco de detalle estos dos aspectos. 
 
Cuando las excavaciones subterráneas se realizan en ambientes geológicos adversos es 
esencial conocer la redistribución tridimensional de las tensiones inducidas por la excavación. 
Además, el estado tensional original está afectado por la presencia de excavaciones y minados 
cercanos que alteran la distribución de tensiones original (Kaiser et al. [2001]). Eberhart 
[2001] presenta una serie de resultados a partir de un detallado análisis con elementos finitos 
en tres dimensiones que estudia el camino de tensiones durante el avance de un túnel. Estos 
resultados demuestran que a medida que el túnel avanza se produce una evolución temporal y 
espacial del campo tensional tridimensional, de forma que se producen aumentos y 
disminuciones de las tensiones desviadoras y rotaciones en las tensiones principales. Es 
importante este último punto, pues la rotación de las tensiones principales es uno de los 
puntos que controla la dirección de la propagación de fracturas. Si la dirección de las 
tensiones principales varía, el tipo de daño inducido en el macizo rocoso y los mecanismos de 
rotura resultantes pueden variar dependiendo del tipo y grado de la rotación de tensiones. 
 
El análisis de las tensiones inducidas por una excavación ha sido estudiado 
tradicionalmente como un problema de dos dimensiones, de forma que las representaciones en 
dos dimensiones han dominado la mayor parte de las soluciones analíticas y numéricas. Sin 
embargo esta suposición de 2D es inadecuada cuando los efectos tridimensionales son 
significativos. Se ha demostrado que un análisis tridimensional, usando técnicas de 
modelización numérica, permite un examen detallado de la concentración de tensiones en las 
cercanías de la excavación. 
 
El conocimiento de la distribución tridimensional de las tensiones inducidas en la 
excavación es cada vez más necesario dadas las consecuencias adversas que estos cambios de 
tensiones pueden tener en la resistencia de la roca. De igual importancia son los 
desplazamientos, la extensión de la zona dañada y las zonas plastificadas por delante del 
frente (Panet [1995]), y la consecuente estabilidad de la excavación. 
 
En lo referente a la segunda limitación antes mencionada, diremos que la 
incertidumbre en la estimación de las propiedades del macizo rocoso in situ tiene un impacto 
significativo en el diseño de las excavaciones subterráneas. Incluso usando el mejor método 
de estimación de parámetros materiales que caracterizan el macizo, el rango de factores de 
seguridad que se obtienen para un túnel es excesivamente grande. Este rango de valores del 
coeficiente de seguridad es alarmantemente grande si se usan técnicas de investigación in situ 
pobres y procedimientos de laboratorio inadecuados. Algunas veces se trata de encontrar un 
valor “exacto” del GSI (ó RMR) cuando la geología no permite esta precisión; simplemente no 
es realista asignar un valor aislado y es más apropiado asignar un rango de valores. 
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Dadas las dificultades inherentes a la hora de asignar valores reales del macizo rocoso, 
parece más adecuado partir de un rango de valores de los parámetros materiales y observar los 
resultados que se obtienen. De esta forma, con esta técnica sencilla se puede explorar el 
posible rango de valores y el impacto de estas variaciones en el diseño de la excavación 
subterránea. 
 
Por ejemplo, las propiedades materiales que se requieren para aplicar el criterio de 
Hoek-Brown son el GSI, la resistencia a compresión simple de la roca intacta y la constante 
mi. Idealmente estos parámetros se obtienen en ensayos triaxiales sobre muestras 
cuidadosamente preparadas y estudios de campo. Si se supone que el GSI, mi y ciσ siguen 
distribuciones normales (asignando las desviaciones de estas distribuciones en función de la 
experiencia y teniendo en cuenta que para investigaciones de campo preliminares es prudente 
asignar mayores desviaciones en los parámetros de entrada), se obtiene que los cuatro 
parámetros de salida (resistencia a compresión del macizo rocoso, cohesión, fricción y 
módulo de Young del macizo) se pueden describir adecuadamente por distribuciones 
normales. Estos resultados confirman los obtenidos en análisis realizados sobre ensayos 
triaxiales donde se encontró que la fricción, cohesión y resistencia del macizo están siempre 
representadas por distribuciones normales. Por otra parte, para valores del GSI mayores de 40 
la distribución  del módulo de Young del macizo rocoso está mejor representada por una 
distribución log-normal. 
 
Para el caso del método convergencia-confinamiento, Hoek [1999] presenta una 
aplicación con el fin de estudiar la influencia de la variación de los parámetros de entrada. 
Para ello, partiendo de distribuciones normales de fricción, cohesión, resistencia del macizo y 
modulo de Young del macizo realizó un análisis de Monte Carlo. El análisis se realizó para el 
supuesto de un macizo rocoso con comportamiento elastoplástico perfecto, criterio de rotura 
Hoek-Brown y dilatancia nula en un estado tensional hidrostático. Las funciones estadísticas 
de partida son: ciσ (media = 10MPa, desviación = 2.5 MPa), mi (media = 8, desviación = 1) y 
GSI (media = 25, desviación = 2.5) y módulo de Young (media = 373 MPa, desviación = 48 
MPa). La excavación tiene un radio de 2.5 m y está sometida a una tensión hidrostática de 2.5 
MPa. Obtuvo que el tamaño de la zona plástica y la deformación del túnel se pueden 
representar por distribuciones log-normales, realizando el análisis para distintas presiones 
internas, tal como se ve en la figura 5.13. Como cabía esperar, los valores medios de la 
extensión de la zona plástica y la magnitud de los desplazamientos se reducen 
significativamente con la instalación del sostenimiento (valores de la presión interna 
correspondientes a 0.3 MPa y 0.8 MPa). También encontró que se produce una reducción en 
las desviaciones estándar al aumentar la presión del sostenimiento (figura 5.13). 
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Sin sostenimiento
Media=2.28
Desviación =0.75
Presión=0.3MPa
Media=1.94
Desviación=0.3
Presión=0.8MPa
Media=1.31
Desviación=0.11
P
Radio de plastificación/radio del túnel
Radio de plastificación [m]
1               2                 3                4               5
2.5           5.0             7.5             10.0         12.5
 
Sin sostenimiento
Media=0.0102
Desviación=0.0079
Presión=0.3MPa
Media=0.004
Desviación=0.0019
Presión=0.8MPa
Media=0.0016
Desviación=0.0005
P
0.00        0.01          0.02           0.03          0.04
Desplazamiento radial túnel/radio túnel
 0              25              50              75        100
Desplazamiento radial [mm]  
Figura 5.13. Gráficas de la distribución de la extensión de la zona plástica y del desplazamiento radial obtenidas 
a partir de un análisis de Monte Carlo. 
Por lo tanto, el conocimiento parcial de los datos que caracterizan un macizo rocoso 
implica la aplicación casi “necesaria” de modelos probabilísticos más que determinísticos, en 
los que la selección de las funciones de probabilidad (en general, espaciales) de los datos de 
entrada es el aspecto clave para la obtención de buenos resultados. En el caso de modelos 
determinísticos la tendencia (lógica) general ha sido y es sesgar siempre hacia el lado de la 
seguridad los datos de entrada. 
 
 
Capítulo 6 
 
Estimación del daño inducido por voladura en 
macizos rocosos 
 
 
 
 
6.1.- Introducción 
 
El interés por el estudio del daño inducido en los macizos rocosos debido al empleo de 
explosivos en la construcción de excavaciones subterráneas ha sufrido un gran incremento 
durante las pasadas décadas. Las líneas de trabajo que se han seguido han estado referidas, 
concretamente, a la estimación de la extensión del daño provocado por el empleo del 
explosivo (BID: blast induced damage), al desarrollo de modelos capaces de predecir la 
extensión del daño y, por último, a la estimación del efecto del daño en las propiedades 
geomecánicas del material. Raina et al [2000] ha hecho una revisión bibliográfica de estas 
líneas de trabajo. 
 
 En este capítulo, con el fin de obtener posteriormente la curva característica del 
terreno para un macizo rocoso que ha sufrido un daño por voladura, se presenta un método de 
estimación de la BID, entendida ésta como la superficie del macizo rocoso que presenta un 
incremento medible en la fracturación debido al empleo de explosivos que provoca, además, 
una variación de las propiedades de resistencia y deformabilidad de la roca. Como en los 
modelos que se emplearán más adelante para la obtención de la curva característica del 
terreno se emplea la hipótesis de axi-simetría, el área dañada por la voladura se podrá 
caracterizar mediante una longitud (radio). 
 
6.2.- Modelos de estimación de la BID 
 
La estimación de la BID es un problema muy complejo en el que entran en juego multitud de 
variables. Esto hace que habitualmente se hayan empleado modelos de estimación simples 
obviando la influencia de ciertas variables que pueden tener su peso en el valor final 
propuesto para la BID. Los modelos empleados se pueden agrupar, por un lado, en los 
basados en la velocidad de pico de partícula (ppv: peak particle velocity) y, por otro, los que 
se basan en otros mecanismos. 
 
6.2.1.- Modelos de estimación basados en la ppv 
 
Respecto a los primeros, basado en la ppv, se define ésta como la velocidad de vibración a 
partir de la cual el material se empieza a fracturar (Langefors et al. [1958], Edwards y 
Northwood [1960]). El empleo de este método queda justificado por su simplicidad, en lo 
referente al modelo mecánico empleado, y por la posibilidad de definir una relación funcional 
entre la ppv, la carga del explosivo, Q, y la distancia desde la carga al punto de medida, Ds. 
Esta metodología, aunque ampliamente empleada, carece de motivación científica y, además 
presenta algunas limitaciones como, por ejemplo, que la medida de la ppv se realiza a una 
distancia considerable del explosivo mientras que lo que interesaría es conocer la ppv en la 
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cercanía del mismo. Para superar esta limitación Holmberg y Persson [1978, 1979] definieron 
un modelo como el presentado en la ecuación (6-1) (modelo H-P) según el cual la ppv es 
función de la carga y la distancia. 
 
β
s
α DKQppv −=
 
(6-1) 
 
 En la ecuación (6-1) los parámetros K, α y β se obtienen mediante técnicas de 
regresión estadística. Ds es la distancia, normalmente radial, entre el punto de medida a la 
carga. La carga Q se puede definir en función de la concentración de carga, l, y la longitud de 
carga, x, como: Q=l x. 
 
 Holmberg y Persson [1978, 1979] obtienen una expresión integral de la ecuación (6-
1), obtenida de forma experimental, como la mostrada en la ecuación (6-2). En la figura 6.1 se 
muestra un esquema del modelo de Holmberg y Persson. 
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(6-2) 
 
 
 
Figura 6.1. Modelo de Holmberg y Persson. 
 
 En la ecuación (6-2) la Ds es ahora la distancia entre el diferencial de carga dx y el 
punto de medida. Esta distancia es compatible con la de la ecuación (6-1) siempre que Ds sea 
mucho mayor que x definida como la distancia entre el diferencial de carga, dx, y la superficie 
(eje r de la figura 6.1). La ecuación (6-2) se ha empleado ampliamente para distintas 
combinaciones macizos rocosos y explosivos (Persson [1997]). Para rocas de dureza elevada 
Persson et al. [1993] establecieron los valores de los parámetros de la ecuación (6-2) como 
K=700, α=0.7 y β=1.5. El valor de la ppv obtenido fue de 0.7-1.0 m/s que se correspondería, 
empleando un modelo de propagación de una onda elástica plana unidimensional (ecuación 
(6-3)), con niveles de tensión de unos 7-10 MPa, asumiendo una velocidad de propagación de 
ondas longitudinales en el material (c) igual a 5000 m/s y un módulo de Young (E) de 50 
GPa. En la figura 6.2 se muestra la BID estimado mediante el modelo de la ecuación (6-2) 
para una carga de 4 m de longitud a lo largo de un eje perpendicular al centro de gravedad de 
la carga. 
 
cρppvE ==εσ
 
(6-3) 
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Figura 6.2. Estimación de BID a partir de una carga concentrada. 
 
 En la figura 6.2 se representa también los valores obtenidos por la Swedish National 
Road Administration (SRA) en una serie de ensayos realizados con barrenos de un diámetro 
entre 45 y 51 mm, con explosivos de distinto tipo y con diferentes diámetros. Esto último 
hace que en la tabla de SRA se aporte información, de forma indirecta, del factor de 
acoplamiento, definido éste como la relación entre el diámetro de la carga y el diámetro del 
barreno. También se presenta en la figura 6.2 los resultados obtenidos empleando la teoría de 
voladura de roca de Langefors (Langefors y Kihlstrom [1967]). 
 
 El modelo H-P, aunque es ampliamente utilizado en la práctica puede ser mejorado. 
Por ejemplo Blair y Minchinton [1997] basándose en el análisis de soluciones numéricas y 
analíticas de la trasmisión de radiación en un medio elástico concluyen que el modelo H-P no 
se puede considerar ni como una aproximación de primer orden de la solución real. Éstos, 
además, critican que el modelo H-P no tenga en cuenta la naturaleza vectorial de la velocidad 
de vibración. Otras objeciones con las que se encuentra el modelo H-P tienen que ver con su 
carácter estadístico, de tal manera que al existir una dispersión alta una vez realizado el ajuste 
para obtener los parámetros K, α y β sólo se podrían entender los resultados obtenidos con el 
modelo de una forma probabilística. También, en contra del modelo H-P puede decirse que la 
obtención de los valores de K, α y β a partir de datos alejados del explosivo no asegura que 
sean válidos en la cercanía del mismo. Para finalizar con las críticas al modelo H-P hay que 
decir, también, que los valores empleados para el ajuste estadístico de K, α y β se obtienen de 
medidas de vibración obtenidas en la superficie del macizo, cuando lo más correcto sería 
obtener esas medidas en el interior del macizo. Lu y Hustrulid [2003] han puesto de 
manifiesto un error matemático en la obtención de la ecuación (6-2). 
 
A pesar de estas críticas al modelo hay que resaltar que éste ha sido ampliamente y 
satisfactoriamente utilizado (Ouchterlony et al. [2002]). 
 
 Además del modelo H-P existen otros modelos, basados en la velocidad de vibración 
de pico, como el modelo de la Escuela de Minas de Colorado (CSM), el modelo 
hidrodinámico o el modelo Lu-Hustrulid (Lu y Hustrulid [2003]). Estos modelos son más 
complejos que el modelo H-P por lo que su aplicación práctica ha quedado un tanto limitada 
respecto a la del modelo H-P. 
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6.2.2.- Otros modelos de estimación de la BID 
 
Lo anterior hace relación a los modelos de predicción de la BID basados en el principio de 
ppv. Con relación a los modelos basados en otros principios cabe destacar el trabajo llevado a 
cabo por la Rock Engineering Research Foundation (SveBeFo) para, entre otros fines, tratar 
de mejorar los resultados obtenidos por la tabla SRA. Los resultados de este trabajo se 
muestran en Olsson y Bergqvist [1993, 1996 y 1997], Ouchterlony [1997] y Olsson y 
Ouchterlony [2003]. 
 
 En los trabajos de la SveBeFo, con el fin de medir el daño producido por la voladura, 
se extrajeron bloques de unos 2 m3 de volumen de roca que, previamente, había sido sometida 
a voladura. La voladura se realizo, primero, con un solo barreno mientras que, más tarde, se 
realizaron las voladuras con filas de tres o cuatro barrenos. En la figura 6.3 se muestran los 
resultados de la BID obtenidos en función de la concentración de carga, l (expresada como 
Dynamex-equivalente), multiplicada por la raíz cuadrada del factor de acoplamiento, f. 
 
 
 
Figura 6.3. Valores experimentales de la BID frente al producto de la concentración de carga l y la raíz cuadrada 
del factor de acoplamiento f. 
 
 En la figura 6.3 se muestran los valores de la BID máximos obtenidos por Olsson y 
Bergqvist [1993, 1996]. Del primero de ellos (año 1993) se obtienen 12 resultados de 
voladuras realizadas con un solo barreno mientras que del segundo (año 1996) se presentan 
varios valores medios (representados con cuadrados en la figura 6.3) y, en cinco casos, los 
valores máximos obtenidos. Asimismo, de este último, se muestran también dos resultados 
por voladuras con un solo barreno. En la figura se representa también el modelo predictivo 
lineal de Sjöberg [1979]. 
 
 En la figura 6.3 se muestra claramente la buena correlación existente entre los valores 
obtenidos y el modelo de Sjöberg, una vez que se introduce la dependencia del factor de 
acoplamiento. Esto indica que el factor de acoplamiento debería ser introducido de alguna 
forma en el modelo que estamos tratando de definir. 
 
 Olsson y Bergqvist [1996] proponen un modelo de estimación del daño a partir de los 
siete resultados obtenidos a partir de voladuras realizadas con tres o cuatro barrenos por 
medio de análisis de regresión obteniendo el modelo mostrado en la ecuación (6-4). 
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β' phkcR =
 
(6-4) 
 
 En la ecuación (6-4) R’c representa el valor de la BID menos el radio del barreno y ph 
es un estimador de la presión de los gases desde su estado inicial hasta el estado final cuando 
se expanden dentro del barreno. La expresión empleada para obtener ph se muestra en la 
ecuación (6-5). 
 
1
γfDρph 22125.0=
 
(6-5) 
 
 En la ecuación (6-5) ρ representa la densidad del explosivo, D la velocidad de 
detonación del explosivo y γ1 es factor de expansión isentrópico de los gases en el proceso de 
expansión en el interior del barreno. Los valores de los parámetros k, β y γ1 obtenidos en el 
proceso de ajuste por medio de regresión son 1.52, 0.68 y 1.68 respectivamente. 
 
 Ouchterlony [1997] a partir de un análisis exhaustivo de los resultados obtenidos por 
Olsson y Bergqvist construye un nuevo modelo de predicción del daño empleando distintas 
teorías y modelos. Ouchterlony concluye que el modelo que mejor se adapta a los resultados 
es el mostrado en la ecuación (6-6). 
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 En la ecuación (6-6) ϕ es el diámetro del barreno, KIC es la rugosidad de la fractura y c 
es aproximadamente equivalente a la velocidad del sonido en la roca. El valor de ph se 
obtiene mediante la ecuación (6-7) y γ1 es igual a 1.1. 
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++
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(6-7) 
 
 En la ecuación (6-7) γ representa el factor de expansión de los productos gaseosos en 
el estado Chapman-Jouguet y se obtiene mediante la ecuación (6-8) en donde e representa el 
calor de reacción del explosivo. 
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(6-8) 
 
 El modelo de la ecuación (6-6), aunque es una solución elegante del problema, 
presenta ciertas limitaciones, algunas de las cuales se enumeran a continuación. 
 
 La ecuación (6-8) asume un comportamiento ideal de los gases pero no puede 
emplearse para explosivos sólidos ya que, para éstos, γ presenta una clara dependencia de la 
densidad ρ. Por ejemplo Cooper [1996] a partir de una serie de datos experimentales que 
recogen un amplio abanico de explosivos industriales y, considerando ciertas hipótesis, 
obtiene una expresión para γ de la forma de la ecuación (6-9). 
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 La diferencia entre los valores del factor de expansión isentrópico obtenidos mediante 
la ecuación (6-9) y la ecuación (6-8) pueden alcanzar, para un explosivo del tipo Gurit el 77% 
(García Bastante et al. [2012]). 
 
Con relación a la estimación de γ1, ésta no es sencilla ya que depende del estado de 
expansión y, por tanto, el factor de acoplamiento debe ser tenido en cuenta. El rango de 
valores propuestos por algunos autores va desde el 1.5 propuesto por Persson et al. [1993] y el 
1.3 propuesto por Bauer [1982].  
 
 La estimación de γ1 la podemos obtener partiendo de la isoterma junto con la ecuación 
(6-7), empleando la ecuación de estado propuesta por Cook [1947] (ecuación (6-10)) 
mediante la ecuación (6-11), por medio de una función genérica para γ de la forma F(γ). 
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 En la ecuación (6-10) P es la presión y v es el volumen, α(v) es el covolumen, n es el 
número de moles del gas, R es la constante universal de los gases y T es la temperatura 
absoluta. Para la estimación del covolumen se emplea la expresión obtenida por Hustrulid 
[2007] según la cual el covolumen sigue una función de tipo exponencial (ecuación (6-12)). 
 
( ) vvα /.. 4730e11 −=
 
(6-12) 
 
 En la figura 6.4 se muestra, en escala logarítmica, los resultados obtenidos para 
distintos tipos de explosivos y los obtenidos con la ecuación (6-11). Se muestran también los 
resultados empleando los valores de covolumen tabulados por Cook [1958]. 
 
 
 
Figura 6.4. Estimación del factor de expansión isentrópico mediante la ecuación (6-10) y valores obtenidos para 
distintos de explosivos. 
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 En la figura 6.4 se observa que el factor de expansión isentrópico depende del estado 
final (v/ve) y que su valor disminuye con el grado de expansión. Se observa también que tanto 
los valores propuestos por Cook, así como los valores de γ1 propuestos por Holmberg y 
Persson y, más tarde por Bauer, se pueden considerar como límites inferiores del factor de 
expansión isentrópico. Además, a la vista de los valores obtenidos para los distintos 
explosivos, el valor de γ1 igual a 1.1 obtenidos por Ouchterlony [1997] parece demasiado bajo 
para ser usado como valor exclusivo. 
 
 Centrándonos de nuevo en la ecuación (6-6), el factor de atenuación de la onda 
durante su propagación, a una distancia r, se puede aproximar mediante la ecuación (6-13). 
Esta se derivada a partir de los trabajos de Liu y Katsabanis [1993]. Estos autores, empleando 
una aproximación bidimensional para el problema de propagación de una onda en el campo 
alejado del barreno, introducen un factor de atenuación para la propagación de la onda igual a 
1.5(D/c)0.25. Otros autores como Persson et al. [1993], Downding [2000] y Langefors y 
Kihlstrom [1967] proponen valores similares para este factor de atenuación que varían desde 
1.45 hasta 1.57. Estos valores se obtienen del análisis de un elevado número de datos 
experimentales por lo que presentan un carácter estadístico que deja de lado factores locales 
como el tipo de roca a través del cual se transmite la onda. 
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 Liu y Katsabanis [1993], mediante métodos numéricos, analizaron distintas 
combinaciones de tipo de roca y explosivo obteniendo valores de atenuación que variaban 
entre 1.1 y 1.8. En posteriores análisis obtuvieron el valor de 1.5, que es el que aparece en la 
ecuación (6-13). 
 
 Posteriormente, Liu y Tidman [1995] revisaron los trabajos de Liu y Katsabanis 
llegando a la conclusión, a pesar de la alta dispersión de los datos, de que la raíz cúbica de la 
relación entre D y c reproduce mejor los resultados que la propuesta en la ecuación (6-13). 
 
 Otro modelo empleado para la estimación de la BID es el desarrollado por el IOSH 
(Hustrulid y Johnson [2008] y Hustrulid y Iverson [2009]) basándose en el trabajo de Ash 
[1963]. Las ecuaciones (6-14) y (-15) muestran las expresiones propuestas por el IOSH para 
la estimación de la BID. 
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 En las ecuaciones (6-14) y (6-15) Ph se estima mediante la isoterma de Cook, PeAFO 
es la presión del nitrato de amonio/fuel oil (AFO) y RBS es la resistencia relativa del 
explosivo respecto a AFO. Ambas ecuaciones sólo son válidas para cargas acopladas. 
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 Hustrulid y Iverson [2009] analizando los datos de la mina de Kiruna ponen de 
manifiesto que la ecuación (6-14) representa mejor los valores observados de la BID mientas 
que la ecuación (6-15) tiende a minusvalorarlos. En los trabajos de Hustrulid y Iverson se 
proponen unos valores para D y c. Al introducir éstos en la ecuación (6-6) se obtienen unos 
valores de la BID incompatibles con los obtenidos mediante la ecuación (6-14). 
 
6.3.- Modelo de estimación de la BID mediante la teoría de Langefors 
 
El modelo propuesto para la estimación de la zona dañada por voladura parte de la teoría de 
Langefors de la voladura de roca (Langefors [1967]). Según ésta la concentración de carga 
necesaria para romper el recubrimiento (V) mediante una fila de barrenos es aproximadamente 
igual a (ecuación (6-16)) 
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(6-16) 
 
 En la ecuación (6-16) s es la resistencia relativa del explosivo respecto a la dinamita 
estándar de Langefors y c0 es la carga concentrada mínima necesaria para romper el fondo de 
un barreno mediante carga concentrada. El término 1.2c0 es la constante de roca y la constante 
1.2 se introduce como factor de seguridad debido a las variaciones de c0 en el macizo rocoso. 
El resto de términos en V representan la ley de Rittinger y la componente necesaria para 
separar la piedra del macizo rocoso. 
 
 A partir de la ecuación (6-16) y resolviendo para V podemos estimar la zona dañada, 
entendiendo ésta como una función del máximo recubrimiento que se puede romper mediante 
una concentración de carga lf en un macizo de constante c0. En la figura 6.2 se representan los 
valores de V obtenidos mediante la ecuación (6-16). Los valores de la constante de roca y de s 
son 0.35 kg m-3 y 0.92, respectivamente. La similitud entre los datos de la tabla SRA y los 
valores de V que muestra la figura 6.2 justifica el empleo del modelo de Langefors, basado en 
la energía cargada en el barreno, como punto de partida para la estimación de la BID. 
 
 Otro parámetro necesario para la estimación de la BID es el factor de acoplamiento. La 
relación entre la energía de los gases en el estado E y en el estado F, cuando llenan 
completamente el barreno es igual eF/eE=(vF/vE)
1-γ
F. En esta expresión γF representa el factor 
de expansión isentrópico desde el estado E hasta el estado F. Este parámetro depende del tipo 
de explosivo y de la propia expansión. 
 
 Introduciendo la influencia del factor de acoplamiento en la ecuación (6-16) y 
eliminando los factores en V en los que no aparece la constante de roca, algo justificado 
experimentalmente y que nos permite una manipulación más sencilla de la expresión 
matemática resultante, obtenemos una nueva expresión para V (ecuación (6-17). 
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 En la ecuación (6-17) la V ya no representa, estrictamente hablando, la máxima piedra 
definida por Langefors. 
 
6.4.- Modelo propuesto para la estimación de la BID 
 
Para el desarrollo del modelo de estimación a partir de la ecuación (6-16) tenemos que definir 
el conjunto de datos que se van a emplear con el fin de ajustar los parámetros del modelo. 
Sobre esto hay que destacar que los datos existentes en la literatura pecan de una gran 
heterogeneidad, tanto en métodos como en la dispersión de los resultados. Por tanto, los datos 
que emplearemos para el ajuste de los parámetros del modelo harán referencia a rocas de 
dureza elevada, ya que de esta manera nos aseguramos que la constante de roca c0 definida 
por Langefors (c0=0.35 kg m
-3) sea representativa. Por tanto emplearemos los datos obtenidos 
por Olsson y Bergqvist en sus estudios del año 1993 y 1996. Para este último caso se tomarán 
los valores máximos, y no los valores medios, del daño obtenido. 
 
En la figura 6.5 se representan los datos empleados junto con la predicción obtenida 
mediante la ecuación (6-16) para un factor de expansión isentrópico (γF) iguala 1.3. El valor 
de la densidad de detonación es igual a 1250 kg m-3. Se representan también los residuales 
obtenidos en función del factor de expansión. Los residuales se definen como la diferencia 
entre los datos experimentales y el valor predicho mediante el ajuste de V. Para factores de 
expansión menores de 10 la figura 6.5 muestra una clara tendencia hacia valores de γF 
menores de 1.3. 
 
 La figura 6.6 muestra el ajuste para los mismos datos pero esta vez empleando para el 
ajuste un factor de expansión isentrópico igual a 1.7. En este caso los residuales presentan 
cierta tendencia a valores mayores de γF para valores del factor de expansión mayores de 20, 
aunque para esto último el número de datos experimentales es muy bajo. 
 
 
 
Figura 6.5. Relación entre la BID experimental y la V obtenida mediante la ecuación (6-16) para un factor de 
expansión isentrópico γF igual a 1.3 (izqda.) y residuales obtenidos del ajuste lineal en función del factor de 
expansión (dcha.) 
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Figura 6.6. Relación entre la BID experimental y la V obtenida mediante la ecuación (6-17) para un factor de 
expansión isentrópico γF igual a 1.7 (izqda.) y residuales obtenidos del ajuste lineal en función del factor de 
expansión (dcha.) 
 
 Hay que tener en cuenta que el factor de expansión isentrópico depende, además del 
factor de expansión, del tipo de explosivo y de su densidad. 
 
 En la figura 6.7 se muestra el ajuste obtenido empleando un factor de expansión 
isentrópico igual a 1.7 para factores de expansión hasta 8.5 e igual a 1.1 para valores de γF 
mayores. 
 
 
 
Figura 6.7. Relación entre la BID experimental (BIDex) y la BIDmodelo obtenida mediante la ecuación (6-17) para 
un factor de expansión isentrópico γF variable. 
 
 
 De la figura 6.7 podemos justificar que una buena aproximación de la BID, en función 
de la V es tomar la primera como un 75 % de la máxima piedra. Por tanto la expresión para 
estimar la BID a partir de la teoría de Langefors se presenta en la ecuación (6-18). 
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Capítulo 7 
 
Curvas características del terreno en macizos no 
homogéneos 
 
 
 
 
7.1.- Justificación 
 
En el capítulo 5 de esta tesis se introdujo la metodología para la obtención de la curva 
característica del terreno asumiendo la hipótesis de la homogeneidad del macizo. Según ésta 
las propiedades elasto-plásticas permanecen constantes en el macizo y no son dependientes, 
entre otros posibles factores, de la distancia a la pared de la excavación. 
 
 Esta hipótesis de homogeneidad del macizo puede no verificarse en determinadas 
situaciones. Concretamente, el empleo de explosivos en la construcción de túneles puede 
provocar la aparición de una zona de material alrededor de la pared de la excavación en la que 
dicho material puede sufrir un daño y, por tanto, sus propiedades elasto-plásticas varíen 
respecto de las originales que presentaba el macizo. Asimismo, mediante el empleo de, por 
ejemplo, bulones, la zona que rodea la pared de la excavación puede reforzarse respecto al 
material de original del macizo. En la figura 7.1 se muestra un esquema de esta situación. 
 
 
 
Figura 7.1. Excavación de radio a sometida a una tensión de campo hidrostática, σ
0
, con una zona anular en el 
contorno de la excavación (zona sombreada, a<r<Rc) en la que las propiedades elasto-plásticas del material han 
sufrido una variación respecto a las del macizo original (Rc<r<R
ext
). 
 
 En la figura 7.1 se presenta un esquema de una excavación en un macizo sometido a 
una tensión de campo de tipo hidrostática igual a σ
0
, en la está presente una zona de material 
alrededor de la pared de la excavación (a<r<Rc) en la que las propiedades elasto-plásticas 
varían respecto a las presentes en el resto del macizo (Rc<r<R
ext
). En la figura se pone de 
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manifiesto la simetría axisimétrica del problema a tratar así como su carácter evolutivo 
mediante el parámetro τ. Este parámetro define el avance del frente de la excavación. 
 
 A continuación se presenta una metodología para la estimación del daño inducido por 
voladura en el entorno de la excavación. 
 
7.2.- Definición del problema en macizos no homogéneos 
 
El problema de descarga de una excavación se puede formular como la búsqueda de un campo 
de tensiones, σ, dependiente de la coordenada espacial r y el parámetro de evolución pseudo-
temporal τ. Este último parámetro define también el comportamiento elasto-plástico en 
términos de la teoría incremental de plasticidad. 
 
 
 
Figura 7.2. Esquema de problema de descarga en una excavación de radio a, realizada en un macizo no 
homogéneo, sometida a una tensión de campo hidrostática σ
0
 y con una tensión de sostenimiento pi
k
. 
 
 Despreciando los términos inerciales del problema, éste se puede formular de forma 
esquemática como se muestra en la figura 7.2. La formulación incremental del problema se 
presenta en la ecuación (7-1). 
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 En la ecuación (7-1) el punto representa el incremento respecto al parámetro de 
evolución τ, y pi representa la tensión interna de sostenimiento en la pared de la excavación 
(Γ). 
 
7.3.- Obtención de curva característica del terreno en macizos no 
homogéneos 
 
Para la obtención de la curva característica del terreno se considerará una semi-discretización 
del problema de descarga de tal manera que se asumirá que el campo de tensiones 
correspondiente a una tensión de sostenimiento igual a pi
k
 ya es conocido previamente, por lo 
que se tratará de obtener el campo de tensiones asociados a la tensión de sostenimiento igual a 
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pi
k+1
. El problema semi-discretizado puede plantearse de la forma expresada en la ecuación 
(7-2). 
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Los parámetros ∆ k+1σ y ∆ k+1pi de la ecuación (7-2) se definen como se muestra en la 
ecuación (7-3). 
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(7-3) 
 
 El campo incremental de tensiones definido en la ecuación (7-3) se obtendrá por 
medio de la integración de la ley de comportamiento del material (elasto-plástico con 
reblandecimiento). Concretamente se obtendrá por medio de la ecuación (7-4). 
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(7-4) 
 
 A partir del campo de tensiones obtenido en el paso de descarga k, se obtiene el campo 
incremental de tensiones. 
 
 Es necesario para la obtención de la curva característica del terreno definir las 
condiciones iniciales del problema. Concretamente, tendremos que definir el estado tenso-
deformacional previo a la excavación del túnel. Para esto se considerará el problema de dos 
cilindros concéntricos (Ωext y Ωint) (figura 7.3), con diferentes propiedades elásticas, 
sometidos a un campo hidrostático de tensiones igual a σ
0
. 
 
 
 
Figura 7.3. Esquema de condiciones iniciales del problema de descarga previo a excavación del túnel. La línea a 
trazos representa la pared de la excavación que se va a realizar. 
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 A partir del esquema presentado en la figura 7.9 podemos obtener la solución analítica 
tanto para el campo de tensiones como para el campo de desplazamientos suponiendo que se 
verifica la hipótesis de axisimétrica del problema y que los materiales presentes tanto en Ωint 
como en Ωext permanecen en régimen elástico. 
 
 En las ecuaciones (7-5) y (7-6) se presentan el sistema de ecuaciones que define el 
problema y las condiciones de frontera del mismo, respetivamente. 
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(7-5) 
 
En el sistema de ecuaciones (7-5) se muestran la ecuación de equilibrio en 
coordenadas axisimétricas, la ley constitutiva del material en régimen elástico y las 
definiciones de las deformaciones radial y circunferencial en función del desplazamiento 
radial, respectivamente. 
 








===
===
==+=
extΩ
)cR(rru
intΩ
)cR(rru
extΩ
)cR(rrσ
intΩ
)cR(rrσ
σ2 0)
extR(rθσ)
extR(rrσ
 
(7-6) 
 
 En el sistema de ecuaciones mostrado en la ecuación (7-6) se presentan las 
condiciones de contorno del problema. Estas se definen en Rc, en donde se impone que el 
salto de tensiones radiales y de desplazamiento radiales al pasar del material presente en Ωint 
al que se encuentra en Ωext es nulo y en R
ext
, en donde se impone que la suma de las tensiones 
radiales y tangenciales sea el doble de la tensión hidrostática de campo σ
0
. 
 
 Una vez que resolvemos el sistema de ecuaciones de (7-5), junto con las condiciones 
frontera mostradas en (7-6) podemos obtener las condiciones iniciales del problema de 
descarga de una excavación de radio a realizada en un macizo equivalente al de la figura 7.3. 
En la figura 7.4 se presentan los perfiles de las tensiones radiales y circunferenciales junto con 
el de desplazamientos radiales para las condiciones iniciales del problema. 
 
 En la figura 7.4 se puede comprobar que para un radio, r, igual al radio el radio de 
contacto, Rc, la tensión radial σr es continua mientras que la tensión circunferencial σθ 
presenta una discontinuidad. Una vez que se alcanza el radio de contacto las tensiones, tanto 
la radial como la circunferencial, se igualan al valor de pi
0
. Con relación al desplazamiento 
radial ur, éste presenta un perfil continuo. No así su derivada respecto a la coordenada radial 
que muestra una discontinuidad (cambio en la pendiente) en Rc. 
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Figura 7.4. Perfiles de tensiones radial (línea continua), σr, y circunferencial (línea a trazos), σθ, y 
desplazamientos radiales, ur, para las condiciones iniciales del problema de descarga de una excavación de radio 
a en un macizo, sometido a una tensión hidrostática de campo igual σ
0
, en el que las propiedades elasto-plásticas 
del material que rodea a la excavación (Ωint) han variado respecto a las originales del macizo (Ωext). 
 
 Para la resolución numérica mediante el método de los elementos finitos (FEM) del 
problema de descarga se definirá la formulación débil de éste en coordenadas axisimétricas 
(ecuación (7-7)). 
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(7-7) 
 
 La ecuación (7-7) se interpreta como encontrar campo de desplazamiento incremental, 
∆
k+1
ur, solución de la ecuación (7-7), para cualquier campo de desplazamientos virtuales υ. 
 
 La discretización espacial se realizará mediante elementos de Lagrange P1. Una vez 
dividido el intervalo [a, R
ext
] usando una malla no uniforme {rj}j=0,%, buscaremos el campo 
incremental de desplazamientos en los nodos de la malla (∆
k+1
ur,j) como solución del sistema 
no lineal de ecuaciones derivado de la formulación débil del problema (ecuación (7-7)) 
tomando como base del campo de desplazamientos virtuales {φ(r)}j=0,%, siendo {φ(rj)}i=δij (δij 
representa la delta de Kronecker). 
 
 En la discretización mediante elementos finitos, las integrales en cada elemento se 
aproximarán mediante cuadratura. Al usar elementos de tipo P1, la fórmula de cuadratura 
empleada se corresponde con la fórmula de rectángulo usando el punto central del intervalo. 
Por tanto, los campos incrementales de tensiones radiales y tangenciales se obtendrán en ese 
punto intermedio del intervalo (nodo de Gauss). 
 
 Para poder obtener, en los nodos de Gauss, los campos incrementales de tensiones, 
∆
k+1
σr y ∆
k+1
σθ, así como los componentes de la matriz de rigidez tangente, Kt
k+1
, habrá que 
integrar la ley constitutiva del material para un determinado campo de deformaciones. El 
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campo incremental de desplazamientos se obtiene en cada iteración de la resolución del 
sistema no lineal de ecuaciones y, una vez obtenido esto, se calcula el campo de 
deformaciones en los nodos de Gauss. Los campos incrementales de tensiones se obtienen 
integrando la ley constitutiva a lo largo de este campo de deformaciones. Para determinar la 
calidad de la aproximación obtenida se calcula el residual de la formulación débil y, en el caso 
de que no sea lo suficientemente pequeño, se obtiene una nueva estimación del campo de 
desplazamientos y se repite el proceso. 
 
 El problema definido en la ecuación (7-7) lleva a la resolución de un sistema no lineal 
de ecuaciones (ecuación (7-8)). 
 
buσF 1k1kkk1k ∆)∆,η,(∆ +++ =
 
(7-8) 
 
 
 Para resolver la ecuación (7-8), en el paso de descarga k+1, hay que obtener un vector 
del campo incremental de desplazamientos en los nodos de la malla ∆
k+1u, de tal manera que 
se equilibren los vectores del balance de fuerzas internas, ∆
k+1F, y el vector de fuerzas 
externas, ∆
k+1b. Este último está definido por las condiciones en la pared de la excavación y 
con el campo de tensión hidrostática al que está sometido el macizo. 
 
 Con el fin de resolver la ecuación (7-8) se empleará un método iterativo del tipo de 
Newton. Con esto para resolver el paso de iteración de Newton m+1, habrá que partir de la 
solución obtenida en el paso anterior, m (∆
k+1,mu) y resolver el sistema lineal (7-9). 
 
b
uuKuσF
1k
m1,k1m1,km1,k
t
m1,kkk1k
∆
)∆(∆)∆,η,(∆
+
++++++
=−+
 
(7-9) 
 
 La matriz de rigidez Kt
k+1,m
 se obtiene de la integración de las ecuaciones constitutivas 
del material. Concretamente se obtiene, como se verá más adelante, del último sub-paso del 
método de integración). 
 
 Usualmente la ecuación (7-9) se escribe, para facilitar su posterior implementación 
numérica, de la siguiente manera (ecuación (7-10)). 
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)∆(∆
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uuKr
+++
+++++
−
=−=
 
(7-10) 
 
 En la ecuación (7-10) rk+1,m representa el vector de los residuos, que habrá que 
comprobar para verificar la bondad de la solución obtenida, del sistema de ecuaciones. 
 
 La convergencia del método de Newton como se ha descrito anteriormente se basa en 
las propiedades de continuidad y suavidad de la solución que tratamos de obtener. Esto se 
verifica para la mayoría de los materiales que presentan un comportamiento de tipo elasto-
plástico con reblandecimiento (SS). Cuando el comportamiento de los materiales es similar al 
tipo elasto-frágil (EF) la solución tiende a ser menos regular por lo que, para estos casos, 
habrá que emplear un método más robusto como, por ejemplo, los de tipo implícito basado en 
el método de Powell. 
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 Para la obtención del campo incremental de tensiones en los nodos de cuadratura 
(nodos de Gauss) es necesaria la integración de las ecuaciones constitutivas. Para esto se 
empleará el método clásico. Concretamente, para un campo incremental de desplazamientos 
conocido, ∆
k+1u, se obtiene el campo de deformaciones asociado, ∆k+1ε. Una vez que tenemos 
este campo de deformaciones, asumiendo que el material permanece en régimen elástico, se 
obtiene el campo incremental de tensiones “trial”, definido por: ∆
k+1σe = Ce ∆k+1ε. Si con este 
campo de tensiones obtenido el material permanece en régimen elástico, se puede dar por 
correcta la solución y se pasa al siguiente aso de descarga. En el caso de que el material pase a 
régimen de plasticidad, hay que descomponer ∆
k+1ε en una parte elástica y otra plástica. La 
parte elástica se definirá como ∆
k+1εe= α ∆k+1ε. Y la parte plástica como ∆k+1εp = ∆k+1ε - 
∆
k+1εe. El escalar α se obtiene haciendo que la función de fluencia se iguale a cero partiendo 
del régimen elástico. Con la parte plástica del campo incremental de deformaciones se 
integrarán las ecuaciones constitutivas del material (ecuación (7-11)). 
 
( ) pep εσ,Cσ && η=
 
(7-11) 
 
 El diagrama de flujo del método de cálculo se presenta en la figura 7.5. 
 
 
Figura 7.5. Diagrama de flujo de esquema de integración de ecuaciones constitutivas. 
 
 Las partes elástica, ∆
k+1εe, y plástica, ∆k+1εp, en las que se divide el campo incremental 
de deformaciones inicial ∆
k+1ε no hacen referencia al principio de superposición de 
deformaciones, según el cual el campo de deformaciones totales consta de una componente 
elástica y otra plástica (ecuación (7-12)). Esta descomposición del campo de deformaciones 
hace referencia al hecho de que el campo incremental de deformaciones inicial hace pasar al 
material desde el estado inicial en el régimen elástico (F<0) al plástico (F>0). Entonces, el 
campo incremental de deformaciones ∆
k+1εe es el que hace pasar al material desde el estado 
elástico al estado en el que F se hace igual a cero y, el campo ∆
k+1εp es el resto del campo 
inicial de deformaciones. En la figura 7.6 se muestra un esquema aclaratorio del proceso. 
pe εεε +=
 
(7-12) 
 
 El cálculo del parámetro α se puede realizar mediante diversos métodos. Para 
funciones de fluencias lineales como, por ejemplo, las de tipo Mohr-Coulomb, la obtención 
del valor de α se realiza mediante la expresión mostrada en la ecuación (7-13). 
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FinalInicial
Inicial
FF
F
α
−
=
 
(7-13) 
 
 
 
Figura 7.6. Esquema de descomposición del campo incremental inicial de deformaciones ∆
k+1ε, en una parte 
elástica ∆
k+1εe, y en otra plástica ∆k+1εp. 
 
 Para funciones de fluencia no lineales del tipo Hoek-Brown o Drucker-Prager es 
necesario definir un algoritmo (Newton) que, partiendo de un valor inicial de α, nos permita 
obtener una estimación de este parámetro de manera que el valor de la función de fluencia se 
haga igual a cero para el campo incremental de deformaciones ∆
k+1εe. 
 
En la ecuación (7-11) Cep representa el tensor elasto-plástico del material. Este es 
función del estado tensional, σ, y del estado de plastificación, η, del material. Como en 
nuestro caso el campo incremental de deformaciones es conocido, la ecuación (7-11) se puede 
considerar como un sistema de ecuaciones diferenciales ordinarias en σ y en η. Por tanto, para 
obtener la solución ∆
k+1σ se podrán utilizar métodos clásicos de tipo explícito (esquemas de 
sub-pasos) Sloan [1987] o implícitos. 
 
 Los métodos explícitos empleados para resolver los problemas como el de descarga 
por avance de un túnel son conocidos como “sub-stepping schemes”. Partiendo de los 
modelos presentados en Sloan, [1987, 2001] se desarrolla un algoritmo en el que el campo 
incremental de deformaciones ∆
k+1εp se divide en pasos de longitud reducida con el fin de 
integrar las ecuaciones constitutivas del material. La longitud de los sub-pasos la definiremos 
como ∆T y la longitud del paso total como T. Este último lo inicializaremos con un valor igual 
a cero. El estado tensional inicial y de plastificación inicial lo definiremos, para simplificar la 
notación, como [σ, η]. Entonces, el estado que se alcanza en el sub-paso estará definido por 
las ecuaciones (7-14). 
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(7-14) 
 
 En las ecuaciones (7-14) el subíndice i hace referencia al estado tensional y puede 
tomar el valor 1 y 2. Estos estados tensionales se definen como se indica en la ecuación (7-
15). 
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(7-15) 
 
 Con esto podemos calcular un nuevo estado tensional (ecuación (7-16)). 
 
( ))∆()∆(
2
1
12 σσσσ ++=
(
 
(7-16) 
 
 Definimos ahora el error del sub-paso ∆T, R, y el error de truncamiento, ETr, como se 
muestra en la ecuación (7-17). 
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(7-17) 
 
 Con esto, y definiendo una tolerancia igual a TOL, el algoritmo trata de decidir si el 
sub-paso dado se puede aceptar o si, por el contrario, es necesario re-calcular un nuevo sub-
paso: 
 .- si R>TOL: hay que calcular una nueva longitud de sub-paso (ecuación (7-18)) y 
comenzar a iterar de nuevo. 
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(7-18) 
 
 .- si R≤TOL: el sub-paso se acepta y se actualiza el estado tensional (ecuación (7-19)). 
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(7-19) 
 
 Para el caso de aceptar el sub-paso se actualiza la longitud del sub-paso de acuerdo 
con la ecuación (7-20). 
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(7-20) 
 
 Para asegurar que el algoritmo no prosigue con la iteración más allá del valor de T=1 
se hace ∆T= min (∆T, 1-T). 
 
 Para resolver las ecuaciones constitutivas mediante un método implícito se definirá un 
vector de residuales g[X(σ,ζ(η))]. El método de tipo Newton-Raphson quedará definido de la 
manera siguiente (ecuación (7-21)): 
 
[ ]{ } 1Jac −+ −= )g(X)g(XXX nnn1n
 
(7-21) 
 
 El criterio de convergencia del método lo definiremos como se indica en la ecuación 
(7-22). 
 
[ ]{ } 1Jac −= )(X)g(X nn gimpTOL
 
(7-22) 
 
7.3.1.- Comprobación del método de cálculo de GRC para casos con solución obtenida 
mediante metodología contrastada 
 
El método presentado en la sección anterior se comprobará mediante la comparación de los 
resultados obtenidos con el método propuesto con los proporcionados mediante otras 
metodologías de fiabilidad contrastada. Concretamente se comprobarán tres casos. El primero 
de ellos corresponderá a una excavación circular en un macizo homogéneo con 
comportamiento SS, el segundo se corresponderá con el caso de un macizo rocoso 
heterogéneo con comportamiento EB, por un lado, y, por otro, el caso de una excavación 
realizada en un macizo con comportamiento es de tipo elasto-plástico perfecto y función de 
fluencia de tipo Drucker-Prager y, por último, el tercer caso se corresponderá con un caso de 
una excavación realizada en un macizo rocoso heterogéneo con comportamiento EB. 
 
7.3.1.1.- Comprobación del caso I: excavación en macizo homogéneo con 
comportamiento SS. 
 
En este caso se compara la solución obtenida mediante el método expuesto en la sección 7.2 
con la solución autosimilar propuesta por Alonso et al. [2003]. Las funciones de fluencia y 
potencial plástico empleadas en este caso serán de tipo Mohr-Coulomb. El radio de la 
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excavación será igual a 2m y la tensión hidrostática de campo, σ
0
, será igual a 4.07 MPa. Los 
parámetros elasto-plásticos de los materiales se presentan en la tabla 7.1. 
 
E (MPa) ν C (MPa) ϕ (º) C’ (MPa) ϕ’ (º) ψ (º) η* (def) 
3 837.8 0.25 1.183 24.81 0.9 15.69 8.2 0.01 
 
Tabla 7.1. Valores de propiedades elasto-plásticas para el caso de comprobación en un macizo homogéneo con 
comportamiento elasto-plástico con reblandecimiento y función de fluencia de tipo Mohr-Coulomb. 
 
 
 
Figura 7.7. Curvas características del terreno (-, solución autosimilar y x, solución con método propuesto) para 
el caso de macizo homogéneo con un material de tipo elasto-plástico con reblandecimiento (SS). 
 
 La figura 7.7 muestra una elevada concordancia entre las soluciones propuestas. Con 
relación a los radios plásticos máximos desarrollados, ambos métodos proponen un valor 
igual a 2.719 m. 
 
 Respecto a los tiempos de cálculo cabe destacar que, aunque el método propuesto tiene 
que resolver una secuencia de problemas de equilibrio y la solución autosimilar se obtiene 
resolviendo un solo problema de valor inicial asociado a un sistema de ecuaciones ordinarias, 
no existe una elevada diferencia entre ellos. Concretamente, los tiempo de cálculo, 
implementados con GNU/OCTAVE, del método propuesto y de la solución autosimilar son 
de 6 y 1.5 segundos, respectivamente. 
 
7.3.1.2.- Comprobación del caso II: excavación en macizo no homogéneo con 
comportamiento EPP y función de fluencia de tipo Mohr-Coulomb y excavación en 
macizo no homogéneo con comportamiento EPP y función de fluencia de tipo Drucker-
Prager. 
 
En el caso de una excavación en un macizo no homogéneo con comportamiento elasto-
plástico perfecto con función de fluencia de tipo Mohr-Coulomb se comparan las soluciones 
analíticas del campo de tensiones radial y circunferencial (σr y σθ) con las soluciones 
propuestas por el nuevo método para una sección del túnel con tensión de sostenimiento (pi) 
igual a cero. 
 
 Los valores de las propiedades elasto-plásticas de los materiales (dañado y sano) se 
presentan en la tabla 7.2 y los resultados obtenidos se muestran en la figura 7.8. 
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Tipo roca E (MPa) ν C (MPa) ϕ (º) ψ (º) 
Roca sana 3 837.8 0.25 1.183 24.81 8.2 
Roca dañada 2 837.8 0.25 0.9 20.10 4.5 
 
Tabla 7.2. Valores de propiedades elasto-plásticas para el caso de comprobación en un macizo no homogéneo 
con comportamiento elasto-plástico perfecto y función de fluencia de tipo Mohr-Coulomb. 
 
 
 
Figura 7.8. Campo de tensiones radial y circunferencial (-, solución analítica y x, solución con método 
propuesto) para el caso de macizo no homogéneo con materiales de tipo elasto-plástico perfecto (EPP). 
 
 El radio de la excavación es igual a 2 m y el radio de contacto entre los materiales 
dañado y sano es igual a 2.2 m. La tensión hidrostática de campo es igual a 4.07 MPa. 
 
 En la figura 7.8 se comprueba que el método propuesto obtiene unos valores tanto para 
las tensiones radiales como para las tensiones circunferenciales próximas a los valores 
obtenidos analíticamente. 
 
En el caso de una excavación en un macizo no homogéneo con comportamiento 
elasto-plástico perfecto con función de fluencia de tipo Drucker-Prager se comparan las 
curvas características del terreno obtenida mediante la metodología propuesta en el apartado 
7.2 y la obtenida con el software numérico Tahoe. Tahoe en un código abierto basado en el 
método de los elementos finitos. 
 
 Los valores de las propiedades elasto-plásticas de los materiales (dañado y sano) se 
presentan en la tabla 7.3 y los resultados obtenidos se muestran en la figura 7.9. 
 
Tipo roca E (MPa) ν α β b 
Roca sana 4 870.02 0.27 1.93 0.836 0.836 
Roca dañada 2 922.01 0.27 1.17 0.546 0.546 
 
Tabla 7.3. Valores de propiedades elasto-plásticas para el caso de comprobación en un macizo no homogéneo 
con comportamiento elasto-plástico perfecto y función de fluencia de tipo Drucker-Prager. 
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Figura 7.9. Curvas características del terreno (-, solución de TAHOE y x, solución con método propuesto) para 
el caso de macizo no homogéneo con materiales de tipo elasto-plástico perfecto (EPP) con regla de flujo 
asociada con función de fluencia de tipo Drucker-Prager. 
 
Se observa en la figura 7.15 que el método propuesto recupera con suficiente precisión 
los la solución obtenida mediante el código Tahoe. Los radios plásticos máximos obtenidos 
son de 3.114 m, para el método propuesto, y de 3.113 m para el caso resuelto mediante Tahoe. 
 
7.3.1.3.- Comprobación del caso III: excavación en macizo homogéneo con 
comportamiento EB. 
 
En este caso se compara la solución obtenida mediante el método propuesto con la solución 
autosimilar de Alonso et al. [2003]. Las funciones de fluencia y potencial plástico empleadas 
en este caso serán de tipo Mohr-Coulomb. El radio de la excavación será igual a 3 m y la 
tensión hidrostática de campo, σ
0
, será igual a 14.07 MPa. Los parámetros elasto-plásticos de 
los materiales se presentan en la tabla 7.4. 
 
E (MPa) ν C (MPa) ϕ (º) C’ (MPa) ϕ’ (º) ψ (º) η* (def) 
3 837.8 0.25 1.183 24.81 0.9 15.69 8.2 0.0045 
 
Tabla 7.4. Valores de propiedades elasto-plásticas para el caso de comprobación en un macizo homogéneo con 
comportamiento elasto-frágil y función de fluencia de tipo Mohr-Coulomb. 
 
 
 
Figura 7.10. Curvas características del terreno (-, solución autosimilar y x, solución con método propuesto) para 
el caso de macizo homogéneo con un material de tipo elasto-frágil (EB). 
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Por último y como resumen de los casos de verificación presentados anteriormente, en 
la figura 7.11 se muestran los errores relativos de los radios plásticos y el error cuadrático 
medio de las tensiones de sostenimiento pi para los casos de comprobación en los que se 
obtienen las curvas características del terreno. 
 
 
 
Figura 7.11. Errores relativos de los radios plásticos (gráfica superior) y error cuadrático medio (gráfica inferior) 
obtenidos para los casos de comprobación en los que se obtiene las curvas características del terreno. 
 
 En la figura 7.11 se puede comprobar que, tanto los errores relativos para los radio 
plásticos, Rp, como los errores relativos cuadráticos medios de la tensión de sostenimiento pi, 
obtenidos no superan el 1%. Tanto para los radios plásticos como para las tensiones de 
sostenimiento los errores son mayores en los casos de macizos con comportamiento elasto-
frágil. En relación al error relativo cuadrático medio de las tensiones radiales y tangenciales 
obtenidas para el caso de verificación de un macizo no homogéneo con comportamiento 
elasto-plástico perfecto y con funciones de fluencia de tipo Mohr-Coulomb, éstas alcanzan el 
1.2 % y el 1.8 %, respectivamente. 
 
7.3.2.- Ejemplos de aplicación 
 
Para ilustrar el comportamiento de los macizos rocosos dañados por voladura se analizarán 
una serie de túneles, todos con un radio de 3 m, excavados en macizos rocosos de distinta 
calidad en los que se han inducido distintos niveles de daño por el empleo de explosivos 
durante su construcción. La resistencia a compresión de la roca, en todos los casos analizados, 
es igual a 75 MPa para m=10 y una profundidad estimada de 600 m. La tensión hidrostática 
de campo (σ
0
) será igual a 15 MPa. La calidad de los macizos rocosos analizados variará 
desde un GSI igual a 25 para los macizos de calidad baja hasta un GSI igual 60 para el caso de 
macizos con calidad alta, pasando por macizos de calidad media con un GSI igual a 40. Los 
niveles de daño, caracterizados mediante el factor D (Hoek et al. [2002]), serán iguales a 0.0, 
0.5, 08.8 y 1.0. La extensión del daño en el macizo estará relacionada de forma lineal con el 
nivel de daño D, de tal manera que será igual a 1 m para D igual a 0.5 e igual a 2 m para D 
igual a 1.0. 
 
 Los parámetros necesarios para modelar las excavaciones anteriormente descritas, las 
cuales se asumen que presentan un comportamiento de tipo elasto-plástico con 
reblandecimiento, se obtienen mediante la metodología descrita en el capítulo 2 de esta tesis 
me. Concretamente, para la obtención de los parámetros correspondientes al criterio de 
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residual se empleará un estimador del valor del GSI para el residual (ecuación (7-23)) 
obtenido a partir de los trabajos de Cai et al. [2007] y Alejano et al. [2012]. 
 
GSI'GSI 01070e24517 ..=
 
(7-23) 
 
 Los parámetros relacionados con la etapa post-pico del material se estimarán mediante 
las propuestas de Alejano et al. [2010]. El valor del parámetro de plastificación que marca la 
transición desde la etapa de reblandecimiento a la de residual se obtiene, para cada tensión de 
confinamiento σ3, mediante la ecuación (7-24). 
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 En la ecuación (7-24) ω se define como se muestra en la ecuación (7-25). 
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 Con relación al ángulo de dilatancia, ψ, se considerará constante y se estimará 
mediante la expresión mostrada en la ecuación (7-26). 
 
φψ
1000
125GSI5 −
=
 
(7-26) 
 
 Los parámetros de cada uno de los macizos rocosos objeto de análisis, obtenidos 
mediante la metodología descrita, se presentan en la tabla 7.5. 
 
 Los parámetros del algoritmo, de tipo explícito, empleado para al análisis de los 
macizos rocosos con GSI 25 y con GSI 40 (calidad baja y media) se corresponden con un 
paso de descarga de 0.015 MPa y una tolerancia del método de Newton-Raphson de 10
-6
. El 
radio exterior del dominio computacional, Rf, será igual a 10 m y el número de nodos de la 
malla es de 850. 
 
 Para el caso del macizo rocoso de calidad alta, es decir, con GSI igual a 75, el 
algoritmo de resolución será de tipo implícito y se definirá un paso de descarga de 0.03 MPa y 
una tolerancia del método de Powell igual a 10
-3
. En este caso el radio Rf será igual a 7 m y el 
número de nodos será igual, como en los casos anteriores, a 850. 
 
 Las curvas características del terreno obtenidas se muestran en la figura 7.12. 
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GSI D 
RC 
(m) 
E 
(MPa) 
υ 
C 
(MPa) 
ϕ 
(º) 
C’ 
(MPa) 
ϕ' 
(º) 
ψ 
(º) 
η* 
(def) 
25 
0.0 - 2 054 
0.30 
1.195 30.64 1.121 29.68 0.0 0.048 
0.5 4.0 1 540 0.839 23.34 0.773 22.18 0.0 0.174 
0.8 4.5 1 232 0.577 17.03 0.521 15.81 0.0 0.437 
1.0 5.0 1 026 0.387 11.95 0.342 10.83 0.0 0.832 
40 
0.0 - 4 870 
0.27 
1.655 35.67 1.257 31.01 2.68 0.013 
0.5 4.0 3 652 1.261 29.74 0.894 23.81 2.23 0.040 
0.8 4.5 2 922 0.959 24.12 0.624 17.53 1.81 0.094 
1.0 5.0 2 435 0.722 19.06 0.425 12.43 1.43 0.176 
60 
0.0 - 15 400 
0.23 
2.498 41.47 1.468 33.05 7.26 0.002 
0.5 4.0 11 550 2.023 37.63 1.086 26.37 6.59 0.0028 
0.8 4.5 9 240 1.680 33.72 0.795 20.32 5.90 0.0040 
1.0 5.0 7 700 1.408 29.85 0.572 15.15 5.22 0.0058 
 
Tabla 7.5. Parámetros elasto-plásticos para los macizos rocosos analizados 
 
 
 
 
Figura 7.12. Curvas características del terreno para túneles excavados a una profundidad de 600 m en macizos 
rocosos de distintas calidades (GSI igual a 25, 40 y 60) con distintos niveles de daño inducido por voladura (D 
igual a 0, 0.5, 0.8 y 1.0). 
 
 Los desplazamientos máximos y los radios plásticos máximos desarrollados (para pi 
igual a 0 MPa) obtenidos para cada uno de los casos analizados se muestran en la figura 7.13. 
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Figura 7.13. Desplazamientos máximos (izqda.) y radios plásticos máximos desarrollados (dcha.) para la tensión 
de sostenimiento igual a 0 en función del nivel de daño inducido por voladura para cada uno de los macizos 
analizados. 
 
 En la figura 7.12 se observa que a medida que el nivel de daño aumenta el material 
que rodea la excavación plastifica a un nivel tensional mayor, esto es, antes. Además las 
tensiones pi iniciales (para un desplazamiento de la pared de la excavación nulo) van 
disminuyendo a medida que aumenta el daño en el macizo. Esto último se debe a la influencia 
del daño en el módulo de elasticidad del material que rodea la excavación. 
 
 En las figura 7.12 y 7.13 (izqda.) se puede comprobar que, para cada uno de los 
macizos rocosos analizados, a medida que el daño inducido por voladura aumenta también 
aumentan los desplazamientos máximos obtenidos (para pi igual a cero). En la figura 7.13 
(dcha.) se puede observar la misma tendencia en lo relativo a los radios plásticos máximos 
desarrollados. Tanto los desplazamientos como los radios plásticos máximos aumentan a 
medida que disminuye la calidad del macizo. 
 
La figura 7.13 muestra también que el incremento tanto de los desplazamientos 
máximos como de los radios plásticos máximos desarrollados con el nivel de daño, aumenta a 
medida que este último aumenta. 
 
 Los resultados obtenidos ponen de manifiesto la influencia del daño inducido por 
voladura en los desplazamientos máximos y en los radios plásticos máximos desarrollados en 
macizos rocosos de distintas calidades. Esto está en concordancia con los resultados obtenidos 
por Alejano et al. [2009] a partir de datos experimentales obtenidos en una mina peruana. 
Según éstos, las técnicas de voladura de baja calidad aumentan el daño inducido en el macizo 
y, por tanto, incrementan la necesidad de sostenimiento en las excavaciones realizadas. 
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Capítulo 8 
 
Análisis de excavaciones subterráneas en macizos 
rocosos dañados por voladura 
 
 
 
 
8.1.- Introducción 
 
Una vez que en el capítulo 6 se ha introducido una teoría para estimar de manera 
razonablemente aproximada la extensión del daño asociado al uso de explosivos en el entorno 
de una excavación subterránea (asimilable a una zona con forma de corona circular), teniendo 
en cuenta que la cuantificación de este daño en términos de resistencia del macizo rocoso ha 
sido cuantificada en la última versión del criterio de rotura del macizo rocoso (Hoek et al. 
[2002]) y que se acaba de presentar en el capítulo anterior la metodología para la obtención de 
la curva característica del terreno en túneles que presenten dos materiales a su alrededor, se 
plantea en este capítulo conjugar estos desarrollos para estimar la gama de respuestas de 
túneles excavados a distintas profundidades en macizos rocosos de distintas calidades 
geotécnicas que presenten distintos niveles de daño por voladura. Se analizará la convergencia 
de la excavación así como la influencia del daño en el nivel de sostenimiento necesario para la 
estabilización del túnel. 
 
 El capítulo 5 de esta tesis presenta el método de convergencia-confinamiento para los 
casos en los que el macizo rocoso es homogéneo, esto es, no presentan un daño que modifique 
las propiedades elasto-plásticas del material que rodea la excavación respecto de las del resto 
del macizo. En dicho capítulo se expone la metodología para calcular los tres componentes de 
dicho método, a saber, la curva característica del terreno, la curva del sistema de 
sostenimiento y el perfil de deformación longitudinal. Respecto al primero de dichos 
componentes, es decir, la curva característica del terreno, al estar este capítulo centrado, 
principalmente, en macizos dañados por voladura emplearemos para su obtención la 
metodología presentada en el capítulo 7 de esta tesis. Con relación a los otros dos 
componentes del método convergencia-confinamiento, la curva del sistema de sostenimiento 
y el perfil de deformación longitudinal, se emplearán las metodologías presentadas en el 
capítulo 5 de la tesis para su cálculo en el caso de macizos afectados por daño. 
 
8.2.- Descripción del estudio 
 
Al objeto de cuantificar la influencia del daño por explosivo en túneles excavados en macizos 
rocosos de diferentes calidades, se seleccionan de manera arbitraria pero representativa del 
tipo general de calidad del macizo tres tipos, uno de calidad baja (representado por un 
GSI=25), otro con un nivel de calidad media (al que se asigna un GSI=40) y otro de calidad 
media-alta (marcado por un GSI=60). No se analizan macizos de calidades más altas ya que 
por un lado suelen ser muy resistentes como para dar convergencias significativas, y además 
cuando presentan problemas estos suelen ir asociados a mecanismos de rotura tipo frágil que 
no están bien representado por el enfoque general de estimación de la resistencia tipo Hoek-
Brown que se viene asumiendo en esta tesis. 
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Apariencia del macizo rocoso Descripción del macizo rocoso 
Valor sugerido para 
D 
 
Voladura controlada de excelente calidad o 
excavación realizada mediante tuneladora con una 
alteración mínima del macizo rocoso confinado 
que circunda al túnel. 
D = 0 
 
 
Excavación mecánica o manual en macizos 
rocosos de mala calidad (sin voladura) con una 
alteración mínima en el macizo rocoso 
circundante. 
 
En el caso de que aparezcan problemas de 
deformación en el piso durante el avance, la 
alteración en el macizo rocoso puede ser severa a 
menos que se coloque una contrabóveda temporal 
como la mostrada en la fotografía. 
 
 
 
D = 0 
 
 
 
 
 
D = 0.5 
 
Voladura de muy mala calidad en un túnel en roca 
competente (dureza elevada) con daños locales 
severos que alcanzan 2 o 3 m en el macizo rocoso 
circundante. 
D = 0.8 
 
Pequeñas voladuras en taludes de ingeniería civil 
que dan lugar a pequeños daños en el macizo 
rocoso, particularmente si se usan voladuras de 
contorno como se muestran en el lado izquierdo 
de la fotografía. A pesar de esto, la liberación de 
tensiones provoca alguna alteración. 
 
D = 0.7 
(voladura de buena 
calidad) 
 
D = 1.0 
(voladura de mala 
calidad) 
 
 
Tabla 8.1. Guía para la estimación del grado de perturbación D (Hoek et al. [2002]) 
 
Para cada uno de estos macizos y, de nuevo, con el ánimo de representar de forma 
simplificada pero representativa la gama de materiales rocosos que encontramos en la corteza 
terrestre se seleccionan tres niveles en lo que respecta a la dureza del material rocoso que 
forma el macizo. Se tendrá así una roca de dureza baja (σci=25 MPa y mi=5) que podría ser 
representativa de un material margoso, una roca de dureza media (σci=75 MPa y mi=10) como 
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podría ser típicamente un material calizo o una limolita y una roca dura (σci=150 MPa y 
mi=30) que podría ejemplificarse típicamente en una roca ígnea de grano uniforme como un 
granito o rocas de otros tipos como basaltos duros, cuarcitas, etc… 
 
Para cada una de las nueve combinaciones de calidad geotécnica y dureza de roca, 
según se han expuesto anteriormente, se analizará la respuesta de la excavación y necesidad 
de sostenimiento para los tres niveles de daño por uso de explosivos definidos por Hoek et al. 
[2002] y que se cuantifican a mediante el parámetro D. Estos niveles de daño serán alto 
(D=0.8), medio (D=0.5) y nulo (D=0). La extensión del daño en el macizo se estima 
siguiendo la metodología expuesta en el capítulo 6 de esta tesis. El caso de nivel de daño nulo 
se corresponde con el caso clásico de un macizo homogéneo. En todos los casos el radio de la 
excavación será de 3 metros. Se entiende que el radio es un parámetro de control de forma 
que para extrapolar los resultados de tensión y deformación bastará multiplicar los resultados 
por la relación entre el radio deseado y el utilizado. 
 
Se analizarán además dos excavaciones, una realizada a una profundidad de 500 m y 
otra realizada a 1000 m. La tensión de campo (σ
0
) para la primera será de 12.5 MPa y para la 
segunda será de 25 MPa. Se seleccionan estos valores para representar un túnel bastante 
profundo y otro muy profundo. No se realizan análisis en excavaciones a poca profundidad ya 
que en la mayor parte de los casos el terreno se mantendrá en situación elástica por lo que los 
resultados apenas aportan algo de interés. El peso unitario del macizo será, en todos los casos, 
igual a 25 KN m
-3
, valor medio representativo de una amplia gama de macizos rocosos. 
 
El módulo de elasticidad del material, E, se obtiene mediante la expresión propuesta 
por Hoek et al. [2002]. El coeficiente de Poisson, υ, se obtiene mediante un ajuste lineal de los 
valores propuestos por Alejano et al. [2010] en función del GSI del macizo (ecuación (8-1)). 
 
GSIυ ⋅− 0020350= .. (8-1) 
 
Las propiedades plásticas correspondientes a los valores de pico de los materiales 
analizados se obtienen mediante el programa de código libre RocLab [2007], a partir de los 
datos de GSI, σci, D y H. Las propiedades correspondientes a los valores de residual se 
obtienen de la misma manera empleando el valor de GSI de residual, obtenido mediante la 
ecuación (8-2) obtenida por medio de un ajuste de los datos presentados por Cai et al. [2007]. 
 
GSI'GSI ⋅⋅ 0107.0e245.17= (8-2) 
 
La dilatancia se considera constante y se obtiene a partir de los datos presentados por 
Alejano et al. [2010] (ecuación (8-3)). 
 
φψ
1000
1255
=
−GSI
 
(8-3) 
 
El valor del parámetro de entrada en el régimen residual, η
*
, se obtiene siguiendo la 
metodología propuesta por Alejano et al. en [2005]. 
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GSI 
σci 
(MPa) 
D 
RC 
(m) 
E 
(MPa) 
υ 
C 
(MPa) 
ϕ 
(º) 
C’ 
(MPa) 
ϕ' 
(º) 
ψ 
(º) 
η* 
(def) 
25 
25 
0 3 1185.69 0.3 0.537 19.07 0.502 18.32 0 0.136 
0.5 4 889.27 0.3 0.361 13.57 0.331 12.76 0 0.425 
0.8 4.5 711.41 0.3 0.238 9.32 0.214 8.57 0 0.943 
75 
0 3 2053.67 0.3 1.065 31.98 0.998 31 0 0.034 
0.5 4 1540.25 0.3 0.749 24.56 0.69 23.35 0 0.126 
0.8 4.5 1232.2 0.3 0.517 18.04 0.467 16.77 0 0.32 
150 
0 3 2904.33 0.3 1.948 46.85 1.84 45.92 0 0.009 
0.5 4 2178.25 0.3 1.43 39.05 1.331 37.72 0 0.043 
0.8 4.5 1742.6 0.3 1.035 31.19 0.947 29.55 0 0.14 
40 
25 
0 3 2811.71 0.27 0.76 23.23 0.566 19.36 1.74 0.039 
0.5 4 2108.78 0.27 0.562 18.31 0.387 13.89 1.37 0.11 
0.8 4.5 1687.02 0.27 0.414 14.09 0.259 9.64 1.06 0.231 
75 
0 3 4879.02 0.27 1.481 37.09 1.12 32.36 2.78 0.009 
0.5 4 3652.51 0.27 1.128 31.12 0.799 25.04 2.23 0.028 
0.8 4.5 2922.01 0.27 0.86 25.4 0.56 18.57 1.91 0.067 
150 
0 3 6887.25 0.27 2.604 51.57 2.041 47.22 3.87 0.002 
0.5 4 5165.43 0.27 2.05 45.86 1.517 39.58 3.44 0.008 
0.8 4.5 4231.35 0.27 1.616 39.85 1.113 31.85 2.99 0.023 
60 
25 
0 3 8891.4 0.23 1.161 28.5 0.669 20.98 4.99 0.002 
0.5 4 6668.55 0.23 0.969 24.94 0.477 15.73 4.37 0.005 
0.8 4.5 5334.84 0.23 0.759 21.54 0.336 11.44 3.77 0.009 
75 
0 3 15400.35 0.23 2.28 42.85 1.31 34.44 7.5 0.001 
0.5 4 11550.26 0.23 1.834 39.05 0.971 27.68 6.83 0.002 
0.8 4.5 9240.21 0.23 1.52 35.13 0.713 21.48 6.15 0.003 
150 
0 3 21779.39 0.23 3.715 56.69 2.346 49.16 9.92 0.001 
0.5 4 16334.54 0.23 3.09 53.34 1.806 42.39 9.34 0.001 
0.8 4.5 13067.63 0.23 2.625 49.76 1.38 35.4 8.71 0.002 
 
Tabla 8.2. Parámetros elasto-plásticos para la excavación realizada a profundidad igual a 500 m. 
 
Los parámetros elasto-plásticos obtenidos siguiendo la metodología descrita se 
presentan en la tabla 8.2, para la excavación realizada a 500 m, y en la tabla 8.3, para la 
excavación realizada a una profundidad de 1000 m. 
 
GSI 
σci 
(MPa) 
D 
RC 
(m) 
E 
(MPa) 
υ 
C 
(MPa) 
ϕ 
(º) 
C’ 
(MPa) 
ϕ' 
(º) 
ψ 
(º) 
η* 
(def) 
25 
25 
0 3 1185.69 0.3 0.809 14.67 0.757 14.67 0 0.431 
0.5 4 889.27 0.3 0.537 9.98 0.492 9.98 0 1.307 
0.8 4.5 711.41 0.3 0.349 6.58 0.313 6.58 0 2.827 
75 
0 3 2053.67 0.3 1.65 26.98 1.55 26.11 0 0.123 
0.5 4 1540.25 0.3 1.147 20.12 1.057 19.08 0 0.429 
0.8 4.5 1232.2 0.3 0.779 14.39 0.704 13.34 0 1.035 
150 
0 3 2904.33 0.3 3.105 41.76 2.937 40.81 0 0.039 
0.5 4 2178.25 0.3 2.26 33.82 2.105 32.56 0 0.174 
0.8 4.5 1742.6 0.3 1.613 26.22 1.475 24.75 0 0.518 
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GSI 
σci 
(MPa) 
D 
RC 
(m) 
E 
(MPa) 
υ 
C 
(MPa) 
ϕ 
(º) 
C’ 
(MPa) 
ϕ' 
(º) 
ψ 
(º) 
η* 
(def) 
40 
25 
0 3 2811.71 0.27 1.133 18.78 0.852 15.51 1.41 0.13 
0.5 4 2108.78 0.27 0.833 14.49 0.574 10.87 1.09 0.354 
0.8 4.5 1687.02 0.27 0.607 10.94 0.379 7.4 0.82 0.724 
75 
0 3 4879.02 0.27 2.263 31.72 1.734 27.32 2.38 0.034 
0.5 4 3652.51 0.27 1.721 25.98 1.222 20.53 1.95 0.102 
0.8 4.5 2922.01 0.27 1.3 20.71 0.843 14.82 1.55 0.233 
150 
0 3 6887.25 0.27 4.103 46.46 3.25 42.06 3.48 0.01 
0.5 4 5165.43 0.27 3.228 40.84 2.395 34.31 3.04 0.035 
0.8 4.5 4231.35 0.27 2.526 34.4 1.734 26.82 2.58 0.095 
60 
25 
0 3 8891.4 0.23 1.66 23.58 1.002 16.85 4.13 0.007 
0.5 4 6668.55 0.23 1.344 20.3 0.707 12.34 3.55 0.015 
0.8 4.5 5334.84 0.23 1.098 17.26 0.492 8.31 3.02 0.026 
75 
0 3 15400.35 0.23 3.278 37.53 2.018 29.21 6.57 0.002 
0.5 4 11550.26 0.23 2.691 33.65 1.484 22.85 5.89 0.005 
0.8 4.5 9240.21 0.23 2.246 29.8 1.076 17.27 5.21 0.008 
150 
0 3 21779.39 0.23 5.607 51.97 3.719 43.99 9.1 0.002 
0.5 4 16334.54 0.23 4.734 48.33 2.847 37.02 8.46 0.003 
0.8 4.5 13067.63 0.23 4.037 44.5 2.153 30.11 7.79 0.004 
 
Tabla 8.3. Parámetros elasto-plásticos para la excavación realizada a profundidad igual a 1000 m. 
 
 A partir de los valores presentados en las tablas 8.2 y 8.3 se presentan, a modo de 
ejemplo, las curvas tenso-deformacionales características de algunos de los casos objeto de 
estudio en las figuras 8.1 y 8.2. 
 
 
 
Figura 8.1. Curvas de tensión axial frente a deformación axial para el caso de excavación realizada a una 
profundidad de 500 m en un macizo compuesto por roca dura (σci =150 MPa). 
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Figura 8.2. Curvas de tensión axial frente a deformación axial para el caso de excavación realizada a una 
profundidad de 1000 m en un macizo compuesto por roca dura (σci =150 MPa). 
 
Para el sistema de sostenimiento se empleará gunita reforzada, bulones y cuadros 
metálicos por separado o conjuntamente. En la tabla 8.4 se especifica el tipo de 
sostenimiento-refuerzo para cada caso. 
 
El tipo de sostenimiento propuesto para cada caso se deriva de la aplicación del 
enfoque de la Q de Barton [1976]. Obteniendo la Q equivalente para cada macizo y teniendo 
en cuenta el diámetro de excavación seleccionado, en la figura 8.3 se presenta el gráfico 
De/Q, del que se deriva el tipo de sostenimiento propuesto que se presenta en la tabla 8.4. El 
diámetro equivalente (De) se obtiene empleando un valor del ESR igual a 1.3, correspondiente 
a túneles carreteros. Lógicamente y dada la naturaleza estimativa de la clasificación 
geomecánica de Barton, en algunos de los casos de la batería de ellos objeto de estudio, el 
sostenimiento empírico coincide. Estos son los correspondientes a: GSI 25, σci 75, H 500 m y 
GSI 25, σci 150, H 1000 m; GSI 40, σci 75, H 500 m y GSI 40, σci 150, H 1000 m; GSI 60, σci 
75, H 500 m y GSI 60, σci 150, H 1000 m. 
 
El módulo de elasticidad de la gunita reforzada será igual a 9400 MPa y el coeficiente 
de Poisson igual a 0.15. La resistencia máxima será de 29 MPa y la deformación máxima será 
igual a 0.04. El módulo de elasticidad de los bulones empleados será igual a 100000 MPa, el 
Qor será de 0.012 m/MPa, la carga máxima (Tmax) igual a 0.15 MPa y la deformación máxima 
de 0.0375. La longitud de los bulones será de 3 m y tendrán un diámetro igual 30 mm. 
Finalmente, el módulo de elasticidad de los cuadros metálicos será de 200000 MPa y la σcg 
será igual a 500 MPa y. La deformación máxima será igual a 0.0375. 
 
Los valores de los parámetros para la gunita reforzada se obtienen de los resultados 
presentados en Ding y Kusterle [2000], para los cuadros metálicos se obtienen de Carranza-
Torres y Diederichs [2009] y para los bulones a partir de los datos de Alejano et al. [2010]. El 
valor de εbr empleado para los cuadros metálicos se iguala al mínimo de entre bulones y 
gunita. 
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Figura 8.3. Clasificación de Barton para cada macizo analizado deformación 
 
 
H = 500 m  H = 1000 m 
GSI σci Tipo 
ts 
(cm) 
Sb 
(m) 
Cuadros 
metálicos 
Tipo 
ts 
(cm) 
Sb 
(m) 
Cuadros 
metálicos 
25 
25 VIII 15 1.1  VIII 17 1.0  
75 VII 12 1.3 --- VIII 15 1.1  
150 VI 10 1.4 --- VII 12 1.3 --- 
40 
25 VII 12 1.3 --- VII 12 1.25 --- 
75 V 8 1.5 --- VI 12 1.3 --- 
150 V 5 1.7 --- V 8 1.5 --- 
60 
25 V 5 1.7 --- V 7 1.6 --- 
75 III --- 1.5 --- V 5 1.7 --- 
150 I --- --- --- III --- 1.5 --- 
 
Tabla 8.4. Tipo de sostenimiento empleado en función de la calidad del macizo y del tipo de roca para las 
excavaciones realizadas a profundidades de 500 y 1000 m. En la tabla ts hace referencia al espesor de la gunita, 
Sb al espaciado entre bulones. 
 
 En la figura 8.4 se muestra el esquema del problema de una excavación circular de 
radio a, en nuestro caso de 3 m, realizada en un macizo que presenta un daño inducido por 
voladura hasta una extensión igual a Rc y sometida a una tensión de campo hidrostática igual a 
σ
0
. 
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Figura 8.4. Excavación de radio a sometida a una tensión de campo hidrostática, σ
0
, con una zona anular en el 
contorno de la excavación (zona sombreada, a<r<Rc) en la que las propiedades elasto-plásticas del material han 
sufrido una variación respecto a las del macizo original (Rc<r<R
ext
). 
 
8.3.- Resultados 
 
En este apartado se presentan primero y a modo de ejemplo algunas de las gráficas obtenidas 
en el estudio (Figuras 8.5, 8.6 y 8.7). En cada una de ellas se muestra la curva característica 
del terreno (GRC), la evolución del radio plástico (Rp) frente al deslazamiento radial de la 
pared de la excavación (ur) y la curva característica del sistema de soporte/refuerzo obtenida 
para cada uno de los niveles de daño. La línea continua se corresponde con D igual a cero, la 
línea de trazos con D igual a 0.5 y la línea de trazo-punto con D igual a 0.8. 
 
 
 
Figura 8.5. Graficas de curvas características del terreno y del sistema de sostenimiento (dcha.) y de evolución 
del radio de plastificación (izqda.) en función del desplazamiento de la pared de la excavación para el caso de 
excavación realizada a una profundidad de 500 m en un macizo de calidad baja (GSI =25) con un tipo de roca de 
dureza baja (σci =25 MPa) para cada uno de los niveles de daño analizados. 
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Figura 8.6. Graficas de curvas características del terreno y del sistema de sostenimiento (dcha.) y de evolución 
del radio de plastificación (izqda.) en función del desplazamiento de la pared de la excavación para el caso de 
excavación realizada a una profundidad de 500 m en un macizo de calidad media (GSI =40) con un tipo de roca 
de dureza media (σci =75 MPa) para cada uno de los niveles de daño analizados. 
 
 
 
Figura 8.7. Graficas de curvas características del terreno y del sistema de sostenimiento (dcha.) y de evolución 
del radio de plastificación (izqda.) en función del desplazamiento de la pared de la excavación para el caso de 
excavación realizada a una profundidad de 500 m en un macizo de calidad alta (GSI =60) con un tipo de roca de 
dureza media (σci =75 MPa) para cada uno de los niveles de daño analizados. 
 
En las figuras 8.5, 8.6 y 8.7 se observa la tendencia general de los resultados 
obtenidos. En todos los casos, a medida que el daño aumenta, también aumentan los 
desplazamientos y radios plásticos finales. En los casos de excavaciones en macizos con GSI 
igual a 25 el sostenimiento tiende a estar, en lo que respecta al nivel tensional, infra-
dimensionado mientras que para macizos con GSI igual a 60 tiende a estar 
sobredimensionado. Para macizos con GSI intermedio el sistema de sostenimiento presenta un 
mejor comportamiento que en los casos anteriores. 
 
 Hay que pensar que para el caso de calidad media alta, los problemas en túneles suelen 
ir asociados a la posible aparición de cuñas en roca, por lo que el sostenimiento propuesto 
incluye esta necesidad de sostenimiento y de ahí el aparente sobredimensionamiento en 
comparación con las necesidades para los problemas tenso-deformacionales que analiza el 
enfoque planteado en esta tesis. Para el caso de los macizos de mala calidad es bien sabido 
que las clasificaciones geomecánicas pueden estar algo infra-dimensionadas de ahí que en la 
práctica se utilicen metodologías de diseño numéricas y el sostenimiento lleva a veces 
aparejado el uso de paraguas de micro-pilotes, por lo que el aparente infra-dimensionamiento 
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se considera razonable a la luz de la realidad empírica de las situaciones que pretende 
analizar. 
 
En la tabla 8.5 se presentan los resultados obtenidos para uno de los casos estudiados 
referentes al radio plástico máximo desarrollado (Rp
max
) y al desplazamiento máximo (ur
max
) 
de la pared de la excavación y a los factores de seguridad obtenidos, tanto en desplazamientos 
(F.S.des) como en tensiones (F.S.ten). 
 
    H = 500 m H = 1000 m 
GSI 
σci 
(MPa) 
D Rc F.S.ten F.S.des 
Rp
max 
(m) 
ur
max
 
(m) 
F.S.ten F.S.des 
Rp
max
 
(m) 
ur
max
 
(m) 
25 
25 
0 3 1.14 15.08 19.359 0.867 0.45 0.10 45.647 7.824 
0.5 4 1.03 13.59 20.273 0.951 0.41 0.08 47.492 8.46 
0.8 4.5 1.01 3.13 22.815 1.205 0.36 0.06 50.173 9.449 
75 
0 3 1.14 15.23 12.696 0.223 0.41 0.24 26.724 1.790 
0.5 4 1.05 14.08 14.543 0.274 0.38 0.20 28.937 1.827 
0.8 4.5 1.00 7.79 15.869 0.325 0.34 0.16 31.732 2.197 
150 
0 3 1.65 22.08 10.727 0.067 0.4 0.81 20.451 0.439 
0.5 4 1.41 18.89 11.397 0.076 0.36 0.64 21.908 0.506 
0.8 4.5 1.19 15.98 12.763 0.097 0.32 0.49 23.826 0.602 
40 
25 
0 3 1.08 14.46 5.661 0.062 1.01 3.00 7.921 0.218 
0.5 4 1.00 12.24 6.269 0.076 1.01 2.23 8.741 0.266 
0.8 4.5 1.00 7.54 7.185 0.101 1.01 1.52 9.842 0.340 
75 
0 3 2.2 29.51 4.684 0.021 1.00 7.31 5.966 0.062 
0.5 4 2.08 27.91 5.008 0.023 1.00 7.21 6.375 0.070 
0.8 4.5 1.68 22.51 5.553 0.028 1.00 5.03 7.169 0.09 
150 
0 3 13.59 200.85 4.071 0.006 2.01 26.98 5.266 0.019 
0.5 4 8.77 129.49 4.478 0.007 1.50 20.13 5.896 0.025 
0.8 4.5 5.82 86.00 5.038 0.009 1.28 17.12 6.145 0.027 
60 
25 
0 3 1.44 19.35 3.476 0.024 1.00 6.66 3.897 0.057 
0.5 4 1.36 18.19 3.918 0.028 1.00 5.27 4.324 0.069 
0.8 4.5 1.19 15.99 4.499 0.039 1.00 3.61 4.976 0.094 
75 
0 3 5.18 69.45 3.252 0.009 1.75 23.49 3.575 0.022 
0.5 4 4.78 64.13 3.413 0.010 1.62 21.73 3.792 0.023 
0.8 4.5 3.94 52.82 3.687 0.012 1.32 17.63 4.289 0.029 
150 
0 3 --- --- 3.000 0.003 19.45 287.45 3.245 0.006 
0.5 4 --- --- 3.000 0.003 18.03 266.36 3.308 0.006 
0.8 4.5 --- --- 3.084 0.003 14.46 213.60 3.455 0.007 
 
Tabla 8.5. Resultados correspondientes a las excavaciones realizadas a una profundidad de 500 y de 1000 m. En 
la tabla Rp
max
 hace referencia al radio plástico máximo desarrollado y ur
max
 al desplazamiento radial máximo de 
la pared de la excavación ambos al final de la descarga. 
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Figura 8.8. Graficas de curvas de evolución de los factores de seguridad en tensiones (izqda.) y en 
desplazamientos (dcha.) en función del nivel de daño inducido en el macizo para el caso de caso de excavación 
realizada a una profundidad de 500 m en un macizo de calidad media (GSI=40) con un tipo de roca de dureza 
media (σci=75 MPa). 
 
 Los resultados mostrados en la figura 8.8 son representativos del conjunto de casos 
estudiados en lo relativo a la tendencia observada en el comportamiento de los factores de 
seguridad con el incremento del nivel de daño inducido en el macizo. Los factores de 
seguridad, tanto en tensiones como en desplazamientos, tienden a disminuir a medida que 
aumenta el nivel de daño. 
 
 La variación de los factores de seguridad con la calidad del macizo (GSI), la dureza de 
la roca (σci) y de la tensión hidrostática de campo (σ
0
) se presenta en las figuras 8.9, 8.10 y 
8.11, respectivamente. Respecto a esta última se emplea el valor de la tensión hidrostática de 
campo en lugar de la profundidad de la excavación (H) ya que esta última no entra 
directamente en la formulación matemática empleada para la resolución del problema 
mostrado en la figura 8.4 sino que, en su lugar, se emplea el valor de la tensión hidrostática de 
campo σ
0
. Por tanto parece más lógico analizar la influencia de σ
0
 sobre las variables de 
interés que la de la profundidad de la excavación. Además, al ser σ
0
 función de la profundidad 
de la excavación y del peso unitario del macizo, el análisis respecto a la tensión hidrostática 
de campo permite aplicar las conclusiones obtenidas a distintas combinaciones de los 
parámetros de H y peso unitario del macizo, a condición de que el valor de σ
0
 se mantenga 
constante. 
 
 En las figuras 8.9 y 8.10 se observa que a medida que aumentan la calidad del macizo 
y la dureza de la roca, también aumentan los factores de seguridad. Las tendencias del resto 
de casos estudiados son equivalentes a las mostradas en dichas figuras. 
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Figura 8.9. Graficas de curvas de evolución de los factores de seguridad en tensiones (izqda.) y en 
desplazamientos (dcha.) en función de la calidad del macizo para el caso de caso de excavación realizada a una 
profundidad de 500 m con un tipo de roca de dureza media (σci=75 MPa) y un nivel de daño medio (D =0.5). 
 
 
 
Figura 8.10. Graficas de curvas de evolución de los factores de seguridad en tensiones (izqda.) y en 
desplazamientos (dcha.) en función de la dureza de la roca para el caso de caso de excavación realizada a una 
profundidad de 500 m en un macizo de calidad media (GSI =40) y un nivel de daño medio (D =0.5). 
 
 
 
 
Figura 8.11. Graficas de curvas de evolución de los factores de seguridad en tensiones (izqda.) y en 
desplazamientos (dcha.) en función de la tensión hidrostática de campo para el caso de caso de excavación 
realizada a una profundidad de 500 m en un macizo de calidad media (GSI =40), una roca de dureza media 
(σci=75 MPa) y un nivel de daño medio (D =0.5). 
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 La dependencia de los valores obtenidos para los factores de seguridad, tanto en 
tensiones como en deformaciones, con la tensión hidrostática de campo queda representada en 
la figura 8.11. A medida que esta aumenta aquellos disminuyen. 
 
 Además de la variación de los factores de seguridad del sistema de sostenimiento con 
las variables de calidad del macizo, dureza de la roca, tensión hidrostática de campo y nivel 
de daño inducido en el macizo, es interesante estudiar el comportamiento de los radios 
plásticos máximos desarrollados (Rp
max
) y de los desplazamientos máximos (ur
max
) de la pared 
de la excavación con dichas variables. Tanto los valores del radio plástico analizado como del 
desplazamiento de la pared de excavación se corresponden con una tensión de sostenimiento, 
pi, igual a cero (descarga completa). 
 
 
 
Figura 8.12. Graficas de curvas de evolución del radio plástico máximo desarrollado (izqda.) y del 
desplazamiento máximo de la pared de la excavación (dcha.) en función del nivel de daño inducido en el macizo 
para el caso de caso de excavación realizada a una profundidad de 500 m en un macizo de calidad media 
(GSI=40) con un tipo de roca de dureza media (σci=75 MPa). 
 
 En la figura 8.12 se muestra la evolución de los radios plásticos máximos 
desarrollados y de los desplazamientos máximos de la pared de la excavación en función del 
daño inducido en el macizo en el caso de una excavación realizada a 500 m en un macizo de 
calidad media y con un tipo de roca de dureza media. 
 
 De la figura 8.12 se observa que a medida que aumenta el nivel de daño también 
aumentan el radio plástico máximo y el desplazamiento radial máximo de la pared de la 
excavación. Concretamente para el caso mostrado en la figura 8.13 el valor del radio plástico 
máximo se incrementa un 20 % respecto al valor obtenido para un nivel de daño nulo y el del 
desplazamiento radial se incrementa un 30%. 
 
 En la figura 8.13 se muestra la variación tanto del radio plástico máximo como del 
desplazamiento máximo de la pared de la excavación en función de la calidad del macizo para 
el caso de roca de dureza media y un nivel de daño igual a 0.5. 
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Figura 8.13. Graficas de curvas de evolución del radio plástico máximo desarrollado (izqda.) y del 
desplazamiento máximo de la pared de la excavación (dcha.) en función de la calidad del macizo para el caso de 
caso de excavación realizada a una profundidad de 500 m, un nivel de daño igual a 0.5 y un tipo de roca de 
dureza media (σci=75 MPa). 
 
 En la figura 8.13 se comprueba que, en el caso mostrado, a medida que la calidad del 
macizo aumenta disminuyen tanto el radio plástico como el desplazamiento radial de la pared 
de la excavación. En el caso mostrado en dicha figura el radio plástico máximo disminuye un 
75 % mientras que el desplazamiento disminuye un 90 % respecto a los valores obtenidos de 
dichos parámetros para el caso del macizo de calidad baja (GSI =25). 
 
 En la figura 8.14 se muestra la variación del radio plástico máximo y del 
desplazamiento máximo de la pared de la excavación con la dureza de la roca para el caso de 
una excavación realizada a 500 m de profundidad en un macizo de calidad media y un nivel 
de daño igual a 0.5. 
 
 
 
Figura 8.14. Graficas de curvas de evolución del radio plástico máximo desarrollado (izqda.) y del 
desplazamiento máximo de la pared de la excavación (dcha.) en función de la dureza de la roca para el caso de 
caso de excavación realizada a una profundidad de 500 m, un nivel de daño igual a 0.5 y una calidad media 
(GSI=40). 
 
 De nuevo, las tendencias mostradas en la figura 8.14 son representativas del 
comportamiento general del resto de casos analizados. Tanto para el radio plástico máximo 
como para el desplazamiento radial máximo disminuyen, un 30 % y un 90 % respectivamente, 
a medida que aumenta la dureza de la roca. 
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Figura 8.15. Graficas de curvas de evolución del radio plástico máximo desarrollado (izqda.) y del 
desplazamiento máximo de la pared de la excavación (dcha.) en función de la tensión hidrostática de campo (σ
0
) 
para el caso de caso de un macizo de calidad media (GSI=40) con un nivel de daño igual a 0.5 y una roca de 
dureza media. 
 
La influencia de la tensión hidrostática de campo en los radios plásticos máximos 
desarrollados y en los desplazamientos máximos de la pared de la excavación se muestra en la 
figura 8.15. En los casos estudiados las tendencias son similares de tal manera que a medida 
que aumenta la profundidad de la excavación también aumentan los radios plásticos máximos 
finales y los desplazamientos máximos. Concretamente, en el caso mostrado en la figura 8.15 
estas variaciones alcanzan un 30 %, para el caso del radio plástico máximo, y, en el caso del 
desplazamiento de la pared de la excavación, éste, prácticamente, se triplica. 
 
8.4.- Análisis de resultados 
 
De los resultados presentados en el apartado anterior se puede concluir que el parámetro que 
más puede influir tanto en los valores del radio plástico máximo como en los valores de 
desplazamiento radial máximo es la calidad del macizo (GSI). En el rango de valores 
estudiados para éste (desde 25 hasta 60) el radio plástico máximo puede pasar, como se 
muestra en la tabla 8.5 desde un valor cercano a los 20 m hasta hacerse prácticamente igual al 
radio de la excavación, es decir, la plastificación seria casi inexistente. Respecto al 
desplazamiento radial máximo éste pasaría de un valor cercano al metro hasta un valor 
prácticamente nulo. 
 
En la figura 8.16 se presenta la evolución del radio plástico y del desplazamiento final, 
en escala logarítmica, para los distintos casos de estudio en función de la calidad del macizo y 
el nivel de daño inducido. Se puede comprobar que en todos los casos tanto el radio plástico 
máximo desarrollado como los desplazamientos radiales máximos obtenidos aumentan con el 
nivel de daño inducido en el macizo para una determinada calidad de macizo con un tipo de 
roca dado. Este aumento es menos marcado que el provocado al disminuir la calidad del 
macizo. Las curvas obtenidas para un determinado tipo de roca siguen tendencias similares 
independientemente del nivel de daño del macizo. Se observa también que para un 
determinado tipo de macizo tanto los radios plásticos como los desplazamientos radiales 
finales aumentan a medida que disminuye la dureza de la roca. 
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Figura 8.16. Radios plásticos y desplazamientos máximos en función de la calidad del macizo para cada nivel de 
daño y para la tensión de campo igual a 25 MPa. 
 
Dado que las tendencias mostradas por los distintos niveles de daño, para cada tipo de 
roca, son similares y, además, presentan una menor influencia que el resto de parámetros en 
las variables estudiadas, se promedian las curvas de los tres niveles de daño para cada uno de 
los tipos de roca. En la figura 8.17 se presentan las curvas promediadas con el factor de daño 
de Rp
max
 frente a GSI y de ur
max
 frente a GSI para cada tipo de roca. 
 
 
 
Figura 8.17. Curvas promediadas de evolución radio plástico máximo desarrollado y desplazamiento radial 
máximo, en escala logarítmica, en función de la calidad del macizo para cada tipo de roca (σ
0
 = 25 MPa). 
 
De la figura 8.17 se desprende que las curvas Rp
max
 frente a GSI y ur
max
 frente a GSI se 
pueden ajustar mediante ecuaciones de tipo exponencial del tipo de la ecuación (8-4). Esta es 
válida para una determinada tensión hidrostática de campo. 
 
GSIσ
cici
cie )σσGSI,Ξ
⋅)(
()(
χξ=
 
(8-4) 
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La variable Ξ se puede asociar tanto al radio plástico máximo como al desplazamiento 
radial máximo. Los parámetros χ y ξ se ajustan para cada tipo de roca. Los valores obtenidos 
se presentan en la tabla 8.6. 
 
 σ
0
 = 12.5 MPa σ
0
 = 25.0 MPa 
 Rp
max
 ur
max
 Rp
max
 ur
max
 
σci 
(MPa) 
ξ (m) χ ξ (m) χ ξ (m) χ ξ (m) χ 
25 55.107 -0.046 9.233 -0.103 196.22 -0.067 166.96 -0.139 
75 32.944 -0.040 2.186 -0.097 92.9 -0.056 28.40 -0.127 
150 25.788 -0.037 0.778 -0.103 67.28 -0.053 8.19 -0.128 
 
Tabla 8.6. Valores obtenidos para los parámetros de la ecuación (8-4) para los radios plásticos máximos y 
desplazamientos radiales máximos en función de la dureza de la roca para las tensiones hidrostáticas de campo 
estudiadas. 
 
 En la figura 8.18 se presenta de forma gráfica la evolución de los parámetros 
obtenidos en el ajuste de la ecuación (8-4). Se puede comprobar que el parámetro ξ tiende a 
disminuir con la dureza de la roca mientras que el parámetro χ tiende a aumentar. Se puede 
comprobar también que ξ toma valores positivos en todo el rango analizado mientras que χ  es 
siempre negativo. 
 
 
 
 
Figura 8.18. Variación del  parámetro ξ y del parámetro χ de la ecuación (8-4) para los radios plásticos 
máximos y los desplazamientos radiales máximos en función de la dureza de la roca. 
 
                               Capítulo 8 – Análisis de excavaciones subterráneas en macizos rocosos dañados por voladura 
 
Página 134 
 Las tendencias mostradas en la figura 8.18 indican que los parámetros ξ y χ, tanto los 
correspondientes al radio plástico máximo como al desplazamiento radial máximo, se pueden 
ajustar mediante ecuaciones de tipo potencial (ecuación (8-5)) el primero y polinomios de 
segundo grado el segundo (ecuación (8-6)). 
 
ξξξ 2kci1ci σkσ =)(
 
(8-5) 
 
χχχχ 3ci2
2
ci1ci kσkσkσ ++=)(
 
(8-6) 
 
 En las tablas 8.19 y 8.20 se muestran los valores de los parámetros de ajuste de las 
ecuaciones (8-5) y (8-6) respectivamente. 
 
 σ
0
 = 12.5 MPa σ
0
 = 25.0 MPa 
 Rp
max
 ur
max
 Rp
max
 ur
max
 
k1
ξ
 215.75 785.23 1343.90 37530.61 
k2
ξ
 -0.428 -1.374 -0.605 -1.676 
 
Figura 8.19. Valores de los parámetros de ajuste de la ecuación (8-5) correspondientes al radio plástico máximo 
y al desplazamiento radial máximo de la pared de la excavación para valores de la tensión hidrostática de campo 
(σ
0 
) de 12.5 y 25 MPa. 
 
 σ
0
 = 12.5 MPa σ
0
 = 25.0 MPa 
 Rp
max
 ur
max
 Rp
max
 ur
max
 
k1
χ
 -6.40 e-7 -1.60 e-6 -1.44 e-6 -2.03 e-6 
k2
χ
 1.84 e-4 2.80 e-4 3.64 e-4 4.43 e-4 
k3
χ
 -5.02 e-2 -1.09 e-1 -7.52 e-2 -1.49 e-1 
 
Figura 8.20. Valores de los parámetros de ajuste de la ecuación (8-6) correspondientes al radio plástico máximo 
y al desplazamiento radial máximo de la pared de la excavación para valores de la tensión hidrostática de campo 
(σ
0 
) de 12.5 y 25 MPa. 
 
 Los coeficientes de determinación (R
2
) de los ajustes están en todos los casos entorno 
a la unidad. Esto indica que las ecuaciones resultantes de los ajustes realizados reproducen de 
forma muy aproximada la relación entre las variables, independiente y dependiente, de dichos 
ajustes. 
 
 Los valores de los parámetros mostrados en las tablas 8.19 y 8.20 se corresponden con 
valores de la tensión hidrostática de campo de 12.5 y 25 MPa. Para valores intermedios de 
dicha tensión parece lógico obtener los valores de los parámetros de ajuste mediante 
interpolación lineal. 
 
8.5.- Conclusiones 
 
En este capítulo, basado en los desarrollos teóricos previos, se ha tratado de analizar la 
influencia que tienen en los factores de seguridad de los sistemas de sostenimiento/refuerzo, 
esto es, en la respuesta real del sostenimiento, el daño causado al macizo rocoso por un uso 
poco cuidadoso del explosivo. Para ello, aplicando el método de convergencia-confinamiento, 
se han obtenido los desplazamientos finales y los factores de seguridad en tensiones y 
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deformaciones de los sostenimientos propuestos a partir de la clasificación geomecánica de 
Barton. 
 
El análisis se ha realizado para tres calidades geotécnicas de macizo rocoso (GSI 25, 
40 y 60), tres niveles de resistencia de roca (blanda, media y dura), tres niveles de daño y para 
profundidades medias (500 m) y altas (1000 m). 
 
Como cabría esperar, en los resultados obtenidos se observa que, de forma general, a 
medida que el factor de daño, D, aumenta, los factores de seguridad disminuyen, si bien de 
manera no muy marcada. En todo caso las disminuciones de los coeficientes de seguridad 
observadas en torno a un 10 o 15 % podrían ser relevantes en aquellos casos de excavaciones 
con un nivel de sostenimiento relativamente justo, por lo que es conveniente tener en cuenta 
la influencia del daño por explosivo en la respuesta de la excavación. 
 
Obviamente, los parámetros de calidad del macizo, resistencia de la roca o 
profundidad tienen una influencia mucho mayor tanto sobre la extensión de la zona plástica y 
el desplazamiento final como sobre los coeficientes de seguridad resultantes al aplicar el 
sostenimiento tipo Barton propuesto. Esto es perfectamente sabido y ya se incluye en los 
modelos de predicción al uso. En este caso, lo relevante es que, aunque en manera moderada, 
el daño inducido en el macizo, que no se contempla típicamente en los diseños tradicionales, 
puede también tener una ligera influencia que se puede cuantificar con la metodología aquí 
desarrollada. 
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Capítulo 9 
 
Conclusiones 
 
 
 
 
En esta tesis se ha tratado de profundizar en el estudio del comportamiento de los macizos 
rocosos en los que se han realizado excavaciones mediante el empleo de explosivos. Esta 
metodología de excavación tiene una influencia en las propiedades elasto-plásticas del 
material del macizo rocoso que circunda la excavación y, por tanto, en el comportamiento 
global del mismo. En esta tesis se ha obtenido, por un lado, un modelo de extensión del daño 
por explosivo del macizo, y, junto con la respuesta de los materiales dañados tomada de la 
propuesta de Hoek et al [2002], se ha extendido la metodología de las curvas convergencia-
confinamiento para el diseño de túneles y galerías en condiciones de tensiones altas a esta 
situación. 
 
 Respecto a la obtención de un modelo de predicción de la extensión del daño inducido 
por voladura en el macizo, cabe destacar que dicho modelo, presentado en el capítulo 6 de la 
tesis, presenta una base teórica consistente asumiendo que la máxima piedra definida 
mediante la teoría de Langefors es una buena estimación para de la obtención de la magnitud 
de la BID (Blast Induced Damage). El modelo desarrollado tiene en cuenta el efecto de caída 
de energía de los gases durante el proceso de expansión. Esto es consistente con la idea de que 
la onda de choque actúa como iniciador del daño mientras que la energía del gas tiene una 
relación directa con la extensión del daño inducido en el macizo. Los parámetros de energía 
del explosivo, factor de acoplamiento, constante de la roca y factor de expansión isentrópico 
de los gases, incluidos éstos en el modelo, dan cuenta de lo anterior. 
 
 Asimismo la sencillez de interpretación del modelo presentado indica claramente una 
relación entre la energía interna de los gases, una vez que éstos se expanden en el barreno en 
el que se introduce el explosivo, y el volumen de macizo rocoso que sufre la influencia del 
daño. Esta relación viene caracterizada por medio de la constante de roca propia del macizo 
rocoso. 
 
Se han presentado también otros modelos de estimación del daño con el fin de mostrar 
la sencillez del modelo propuesto y la aproximación de los resultados obtenidos empleando 
simplemente un parámetro obtenido mediante ajuste estadístico que es la relación entre la 
máxima piedra y la BID. 
 
Sin embargo este modelo de estimación presenta una limitación que, por otro lado, 
también se encuentra presente en el resto de modelos de estimación de la BID. Esta limitación 
está relacionada con la falta de datos experimentales obtenidos de forma homogénea. Es decir, 
los datos experimentales empleados para el ajuste estadístico de los parámetros necesarios del 
modelo, así como para la comparación entre los resultados experimentales y los propuestos 
por los distintos modelos existentes, se derivan de ensayos realizados con distintos 
explosivos, con distintas configuraciones y con distintos tipos de rocas. Cada uno de éstos 
presenta un número muy reducido de resultados por lo que es necesario el empleo de todos 
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ellos en conjunto para poder trabajar con un número de datos que nos permita el empleo de 
herramientas estadísticas para el desarrollo de los modelos de estimación del daño. 
 
En el capítulo 7 se describe la metodología desarrollada para la resolución del 
problema axi-simétrico asociado a la obtención de la curva característica del terreno (GRC) y 
al radio plástico desarrollado en macizos rocosos dañados por voladura. El método es una 
opción que proporciona la solución del problema de forma rápida y robusta en los casos en los 
que no se pueda emplear la hipótesis de auto-similitud de las soluciones debido a la aparición 
de materiales con distintas propiedades elasto-plásticas en el macizo. 
 
El método consiste en la resolución de una serie de problemas de equilibrio asociados 
a la descarga del túnel. Como condición inicial para la resolución de la secuencia de 
problemas es necesario la obtención de un campo tensional elástico no homogéneo. Una vez 
obtenida esta condición inicial la secuencia de problemas se resuelve mediante un método de 
elementos finitos unidimensionales. 
 
Como condición frontera necesaria para la definición completa del problema se 
emplea el acoplamiento a una solución elástica del campo de tensiones y desplazamientos 
obtenida de forma analítica a una distancia lo suficientemente alejada de la pared de la 
excavación como para que el material no plastifique en dicho punto. 
 
Con el fin de integrar las relaciones constitutivas del material se emplea una técnica de 
tipo explícita, basada en algoritmos de sub-stepping, para los casos de materiales que 
presenten un comportamiento de tipo elasto-plástico perfecto o elasto-plástico con 
reblandecimiento, mientras que para los materiales cuyo comportamiento se aproxime a 
elasto-frágil se empleará una técnica de tipo implícita. Se presentan comprobaciones de los 
resultados obtenidos mediante ambas metodologías (explícitas e implícitas) con los resultados 
obtenidos por medio de metodologías de contrastada fiabilidad por lo que el método 
desarrollado puede considerarse como verificado. 
 
 Se presenta también un ejemplo de aplicación del método de obtención de la curva 
características del terreno en macizos no homogéneos con distintas calidades. Concretamente 
se analizan los casos de tres macizos uno de calidad baja, otro de calidad media y, por último, 
otro de calidad alta. Para todos ellos se considera un mismo tipo de roca, en lo que se refiere a 
su resistencia. Los resultados obtenidos ponen de manifiesto que, independientemente de la 
calidad del macizo rocoso, el daño inducido en el mismo tiene una influencia clara tanto en 
las curvas características del terreno como en la evolución de los radios plásticos 
desarrollados. Concretamente, tanto los radios plásticos máximos desarrollados como los 
desplazamientos máximos de la pared de la excavación aumentan con el nivel de daño 
inducido en el macizo. Además, los incrementos de dichos parámetros con el nivel de daño 
aumentan a medida que la calidad del macizo rocoso disminuye. Esto justifica la necesidad de 
controlar el daño causad a la reoca por la voladura, sobre todo en macizos rocosos de baja 
calidad. 
 
 Finalmente, en el capítulo 8 de la tesis, se realiza un estudio del comportamiento de 
una batería de casos representativos de condiciones variadas de túneles excavados en macizos 
rocosos dañados por voladura con distintas calidades y con rocas de distintas resistencias. A 
manera de ejemplo, se estudian dos excavaciones realizadas a media y alta profundidad (500 
m y 1000 m). Estas profundidades se determinan considerando que, para profundidades 
menores, el comportamiento es de tipo elástico por lo que los desplazamientos observados 
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serán mucho menores que en los casos estudiados en los que el comportamiento del material 
será de tipo plástico. Asimismo las calidades del macizo estudiadas (GSI igual a 25, 40 y 60) 
y las durezas de la roca (σci igual a 25, 75 y 150 MPa) representan en términos generales la 
gama de materiales que se encuentran habitualmente durante la construcción de excavaciones 
subterráneas. 
 
 Los resultados indican que tanto los factores de seguridad de los sistemas de 
sostenimiento como los valores de los radios plásticos máximos desarrollados y los 
desplazamientos máximos de la pared de la excavación se ven afectados por el nivel de daño 
inducido en el macizo. Esta influencia se pone de manifiesto en todo el rango de casos 
estudiados, es decir, desde macizos de baja calidad (GSI =25) con una roca de dureza baja (σci 
= 25 MPa) hasta macizos de alta calidad (GSI =60) en los que la roca que los compone tiene 
una dureza elevada (σci = 150 MPa). Este comportamiento se observa tanto en la excavación 
realizada a 500 m de profundidad como la realizada a 1000 m. 
 
 De los resultados obtenidos se pone de manifiesto que, aunque el nivel de daño 
inducido en el macizo tiene una clara influencia tanto en los factores de seguridad como en 
los radios plásticos máximos desarrollados y en los desplazamientos máximos de la pared de 
la excavación, el rango de valores de calidad del macizo y de dureza de la roca definido para 
este estudio presenta una mayor influencia en los mismos que el propio nivel de daño 
inducido en el macizo. La tendencia es la misma para las dos profundidades analizadas. A 
partir de lo anterior se proponen unas ecuaciones para la estimación del radio plástico máximo 
y del desplazamiento máximo de la pared de la excavación, aplicables a cualquier nivel de 
daño, en función de la calidad del macizo y de la dureza de la roca para cada una de las 
profundidades analizadas. Para excavaciones realizadas a profundidades intermedias los 
valores, tanto del radio plástico máximo como del desplazamiento de la pared de la 
excavación, se podrían estimar mediante una interpolación lineal a partir de los valores 
propuestos para la excavación realizada a 500 m y la realizada a 1000 m. 
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